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Vorspannungsverluste und Durchbiegungen an einer vorgespannten 
Stahlbetonbrücke infolge von Kriechen und Schwinden. 


(Messungen und theoretische Untersuchung der Meßergebnisse.) 
Von Dr.-Ing. Robert Schwarz, Berlin. 


Inhalt: Es wird ü 2 i i ä ü 
I ee Spannungs- und Durchbiegungsmessungen berichtet, welche während fünf Monaten an einem unterspannten Stahlteton- 
Die gemessenen Werte werden den rechnun 
Schwindens der Brückenplätte gegenüber den T 
gefolgert. 


gsmäßigen gegenübergestellt, und aus dieser Gegenüberstellung wird das Auftreten v i 
£ t 2 ersch 
rägerunterkanten und die damit verbundene, vermindernde Wirkung auf die en 


I. Vorbemerkung. II. Vorspannungsverluste und Durchbiegungen. 

Im Zuge der Umbauarbeiten an der Unterschleuse a) Beschreibung der Brücke. Die Brücke 
Tiergarten in Berlin, mit deren Durchführung die Beton- besitzt bei einer Nutzbreite von 40m zwei. im Abstand 
und Monierbau A.-G. Berlin in den Jahren 1940—1941 von 30m angeordnete Hauptträger welche auf eine 
beauftragt war, kam zur Überführung des Fußgängerver- Länge von ?/s der Spannweite nur 13 en breit sind (Abb 


2a—d). Die unteren Ränder der Balken sind 
zur Aufnahme einer Bewehrung von je 3 ® 
36mm (Betonstahl II) auf 20cm verstärkt. 
Die 13 cm dicke Brückenplatte ist in der Quer- 
richtung über die Hauptträger gespannt und 
besitzt, zur Aufnahme der Pressendrücke wäh- 
rend der Vorspannung, neben den drei mitt- 
leren Querträgern lokale Verstärkungen auf 
18 bis 24 cm. Die Brücke wurde für eine Nutz- 
last von 500 kg/m? bemessen. Das Verhältnis 
zwischen Nutzlast und ständiger Last erreichte 
im Vergleich zu weitgespannten Brücken den 
beträchtlichen Wert von 0,75, wodurch eine 


Abb. 1a. 


kehrs eine vorgespannte Stahlbetonbrücke zur Ausführung. 
Die Brücke war ursprünglich als freiaufgelagerter Stahl- 
balken vorgesehen. Obgleich die Auflagerteile der Stahl- 
brücke bereits angeliefert waren, wurde, um an Stahl zu 
sparen, das Projekt geändert und die Brücke in Stahlbeton 
gebaut. Bei einer Stützweite von 23,50 m stand für die 
statisch bestimmt zu lagernde Brückenkonstruktion nur eine 
Höhe von 1,08 m zur Verfügung. Um die fertigen Stahl- 
lager auch bei der Betonbrücke verwenden zu können und 
weitere Stahleinsparungen zu erzielen, mußte so leicht wie 
möglich konstruiert werden. Als Tragwerksystem wurde 
der unterspannte Balken mit vorgespanntem Hängegurt 
gewählt [1]. Dieser Gurt mußte bei der geringen zur Ver- 
fügung stehenden Konstruktionshöhe innerhalb der 
Trägerhöhe geführt werden und erhielt im endgültigen Zu- 
stand einen Durchhang von nur 0,78 m, das ist etwa !/s 
der Stützweite (Abb. 1). 

Dieses geringen Pfeilverhältnisses wegen waren infolge 
von Kriechen und Schwinden des Betons beträchtliche 
Spannungsverluste im Hängegurt zu erwarten. Es wurde 
deshalb ein Nachspannen des zunächst nicht einbetonierten 
Gurtes nach einem angemessenen Zeitraum in Aussicht 
genommen, und die Durchbiegung des Tragwerkes sowie 
die Spannungsänderungen des Haängegurtes wurden 
während einer Beobachtungszeit von fünf Monaten ge- 
messen. Für die Nachspannung ist nämlich nicht nur die 
Kenntnis der Durchbiegungen allein, sondern auch des 
Spannungsverlustes erforderlih. Wird ohne Kenntnis 
des Nachspannwertes nur die festgestellte Einsenkung 2 _ 
bei der Nachspannung rückgängig gemacht, so wird, da Abb. 1b. 
die Durchbiegung sich aus einem plastischen und einem 
elastischen Anteil zusammensetzt, zuviel Spannkraft in verhältnismäßig starke Bewehrung der Streckbalken verur- 
den Gurt eingetragen. Es ist deshalb angezeigt, neben sacht wurde, da etwa 80 v.H. der Nutzlast durch die steifen 


Biegungsmessungen auch Spannungsmessungen durchzu- Brückenträger und nur 20 v.H.durch den elastischen Hänge- 
gurt auf die Lager übertragen werden können, Die beiden 


führen. 


2 R. Schwarz, Vorgespannte Stahlbetonbrücke. 


polygonalen Häugegurte sind seitlich neben den Haupt- 
trägern angeordnet (Abb. 1b) und bestehen aus 9 ® 36 mm 
(Betonstahl II), welche ungestoßen auf die ganze Länge 
durchgehen und in entsprechend starken Vorköpfen mit 
umschnürten Haken verankert sind. Sie stützen sich mit- 
tels stählerner Sättel auf die Querträger ab, von wo aus 
die Lasten bei der Vorspannung mittels Ölpressen einge- 
tragen wurden. Querträgerabstände sowie alle übrigen 
Hauptabmessungen sind der Abb. 2 zu entnehmen, 
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Sechs Würfel wurden nach 28 Tagen geprüft und ergabe:f 
cine Festigkeit von | 
Was = 1 5504357 +430+350+430+271) = 365 kg/cm2.\| 
Die weiteren vier Würfel wurden kurze Zeit vor def 
Vorspannung und Ausrüstung der Brücke Ende Apr | 
1941, nach 171 Tagen, abgedrückt. Die Würfeldruckfestigä| 

keit betrug 
Win = 4 (445 +398-+431+418) = 420 kg/cm?. 


Die Elastizitätszahlen des Betonf 


ET I, zum Asohall RS N Ay u Lüngsschmit AA : wurden anläßlich der ersten Nad | 
=. 1 Z-0m SIR Woierine So spannung des Hängegurtes am 6. Ma{l 

a — 191" er u WA: E, = 280 000 kg/cm? | 

Uri 22 67 und bei dem am 2. Oktober 1944 
BR ’ Er we 2 _ stattgefundenen zweiten Nachspanf 
ne n nen mit 'F 

24 Ri : | 

„Merken Grundriß B-B E, = 350 000 kgıcm? ermittelt. 

ı = c) Endkriech- undSchwind 

Fr u — >> : maße. Die Beobachtungsn wur 

ig I 5 4 _44 den nicht bis zum Abschluß dei 

e| S kerlir ea > R ' Kriech- und Schwindvorganges, so 

ee Se = dern nur fünf Monate lang, fort!) 
— + gesetzt. Zur rechnerischen Erfassun;f 


der Spannungsverluste und Dur 


23H 
Abb.2b. 


Querschnitt in Brückenmilte AA 
Nach der Vorspannung 


Vor er Vorspannung 


biegungen am Ende der Kriechzei 
ist die Kenntnis der Endkriech- un« 
Schwindmaße erforderlich. Dies; 
wurden auf Grund von Richtlinie: 


DELL 


geschätzt. Die während der fünf 


monatlichen Beobachtungen fest 
| gestellten Spannungsverluste 


Durchbiegungen ließen auf verhältf 


L 


nismäßig große Kriech- und Schwin 
maße schließen. Unter Kriechmafl 
wird das Verhältnis der plastischert 
Verformung unter einer Dauerlass 
zu der elastischen Verformung unts«| 
gleicher Augenblicksbelastung verif 
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b) Zusammensetzung des Betons, 
Betongüte und Elastizitätszahlen. 


Are  Jehmif BB 


feuchter Luft bei Flußbrücken miil 
einem Kriechmaß für unbewehrteni 


Der Beton der Brücke hatte die folgende Zusammen- 
setzung: 400 kg/m? Zement 325 (Thyssen), Zuschlag- 
stoffe Körnung: 50 v.H. 0---7 mm, 50 v.H. 7-:-30 mn. 

Das Zuschlagsmaterial bestand zum größten Teil 
aus rötlichem Quarzporphyr-Splitt. Der dünnwandi- 
gen Trägerstege und des hohen Splittanteils wegen 
mußte der Beton stark plastisch, mit einem Aus- 
breitmaß von 45 bis 50 cm aufbereitet werden. Zur 
Erzielung besserer Verarbeitbarkeit bei möglichst 
geringem Wasserzusatz wurden je m? fester Beton- 
masse 3 kg Betonplast beigemischt. 


Die Brücke wurde bei kühlem Herbstwetter am 
18. Oktober 1940 bei Lufttemperaturen um +5°C be- 
toniert. In der ersten Nacht nach Beendigung der Beto- 
nierung sank die Lufttemperatur auf +2°C, in der zwei- 
ten Nacht auf —1°C. Zum Frostschutz war die Brücken- 
platte mit Rohrmatten belegt und die Seiten mit den 
gleichen Matten verhängt worden. 


Um ein richtiges Bild über die tatsächlichen Würfel- 
festigkeiten des Brückenbetons zu erhalten, wurden von 


.den verschiedenen Teilen der Brücke 10 Stück 20-cm- 


Würfel hergestellt und abgedeckt auf der Brücke gelagert. 
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Abb.2d. 


Beton von 1,75 bis 2,5 gerechnet werden. Infolge Kredit! 
behinderung durch die gleichmäßig verteilt gedachte, 


i. M. 1-%-Bewehrung des Brückenquerschnittes ermäßigen 


sich die Kriech- und Schwindmaße auf 88 v.H. Eine: 
weitere Abminderung tritt dadurch ein, daß der Beton: 
zur Zeit der ersten Vorspannung schon einen großen Teil! 
seiner Endfestigkeit erreicht hat. Diese kann nach obigen. 
Richtlinien für Zement der Güteklasse 325 mit 1,20 : Was 
angenommen werden. Für Ws = 365 kg/cm? errechnet: 
sich demnach die Endfestigkeit des Betons mit: 


WW = 120.365 = 440 kg/cm?. 
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Zur Zeit der ersten Vorspannung betrug die Beton- 
festigkeit 420 kg/cm?, das sind 95 v.H. von Wen Die 
‚tatsächliche Festigkeit des Betons der Brücke, welche erst 
kurze Zeit vor der Vorspannung ausgeschalt wurde, 
dürfte vermutlich etwas geringer sein. Wird der obige 
Anteil etwas kleiner, mit 90 v.H., angenommen, so ergibt 
sich nach 8 8, Bild 2 der genannten Richtlinien ein Ab- 
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minderungswert des Kriech- und Schwindmaßes 
von 0,66. Für den Höchstwert des Kriechmaßes 
für unbewehrten jungen Beton von 2,5 errechnet 
sich demnach das Endkriechmaß mit: 


Aufoeschweibes Rofrsfück, 


ist durch eine Grob- und Feineinstellung mit Skalenteilung 
regulierbar und kann hierdurch der Frequenz der Meßsaite 
genau angepaßt werden. Werden Meß- und Vergleich- 
saite gleichzeitig eingeschaltet, so überlagern sich beide 
Schwingungen und erzeugen bei unterschiedlichen Fre- 
quenzen im Blickfeld der Röhre eine sich bewegende, 
schleifenartige Figur, welche zum Stillstand kommt, so- 
bald die Frequenzen beider Schwingungen übereinstim- 
men. Auf diese Weise kann jede Frequenzänderung der 
Meßsaite und damit die Dehnung des Prüfobjekts (Rund- 
stab) gemessen werden. Durch Multiplikation der 
Skalenteile mit der Eichkonstanten und der Elastizitäts- 
zahl des Rundstabes ergibt sich die Spannungsänderung 
im untersuchten Stab. Im vorliegenden Falle wurde durch 
einen Skalenteil je nach der Eichkonstanten der Meß- 
saite 6,09 bis 6,55 kg/cm? gemessen, das bedeutet bei 
lOcm Meßlänge und einer Elastizitätszahl des Stahles 
von 2100000 kg/cm? eine Längenänderung der Meß- 
strecke von nur 0,0003 mm. Die Meßgenauigkeit kann 
etwa mit +5 kg/cm? angenommen werden. Die Mon- 
tage der Meßsaite ist der Abb.3 zu entnehmen. Ge- 
messen wurde bei jedem Hängegurt die Spannungsände- 
rung des mittleren Gurtstabes. Um Biegespannungen 
auszuschalten, wurde auf dem zu untersuchenden Stab 
diametral gegenüber je ein Meßelement mittels Schrauben 
festgeklemmt. Zur Verminderung von Witterungsein- 
flüssen auf die Meßsaite wurden die beiden Meßelemente 
eines Rundstabes mit bituminierten, abgedichteten Stahl- 
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m = 0,88 :0,66:2,5 = 1,45. 

Das Schwindmaß von unbewehrtem Beton der 
Güteklasse 300 beträgt nach Versuchen des 
Deutschen Ausschusses für Eisenbeton [2] nach 
90 Tagen 0,81mm/m, nach Schäfer [3] für 
unbewehrten, plastischen Beton mit einem 
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nach zwei Jahren 0,80 mm/m. Für die weitere 
Berechnung der Endwerte wird das Schwindmaß, 
da die Luftfeuchtigkeit über einem Wasserlauf 
wesentlich größer ist als in einem Versuchsraum, 
für unbewehrten Beton und abgeschlossenem 
Schwindvorgang mit 0,45 mm/m geschätzt. Mit 
den beiden Albminderungswerten für 1 % bewehr- 
ten, älteren Beton ergibt sich somit das End- 
schwindmaß mit: 
S = 0,88 : 0,66 : 0,45 = 0,26 mm/m. 

Dieser Wert entspricht unter Voraussetzung 
einer Wärmedehnzahl des Betons von 105 
der Längenänderung infolge einer Temperatur- 
abnahme von: T,= 26°C. 


d) Art der Messungen. Die Messung 
der Spannungsänderungen in den vorgespannten 
Hängegurten wurde mittels eines Maihakschen 
Fernmeßgerätes nach dem Prinzip der schwin- 
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Meßsarte 


pr 
genden Saite durchgeführt. Das Meßelement 
(Abb. 3 .d), welches eine zwischen zwei Schneiden 
gespannte Stahlsaite enthält, wird auf den zu 
messenden Rundstab festgeklemmt. Die MeB- 
strecke ist mit der Entfernung der beiden Schnei- 
den gegeben und beträgt 10 cm. Die elektro- 
magnetisch erregte Saite überträgt ihre Schwingung durch 
den induzierten Wechselstrom auf einen Elektronenstrahl, 
der im Blickfeld einer Elektronenröhre einen waagrechten 
Strich aufzeichnet. Im Empfangsgerät befindet sich eine 
zweite Saite, die Vergleichsaite, welche ihre Schwingung im 
Blickfeld derselben Röhre als lotrechten Strich aufzeichnet. 
Die Spannung und damit die Frequenz der Vergleichsaite 
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Abb. 3d. 


kästen nach außen abgeschlossen (Abb. 1b). Der im Be- 
reich dieser Kästen befindliche Teil des Hängegurtes 
wurde ausbetoniert und die Rundstäbe innerhalb dieser 
Strecke vor der Betonierung mit einer bituminierten 
Juteumwicklung versehen. In der Mitte erhielt die Stahl- 
betonplatte für den zu messenden Stab eine Aussparung 


(Abb.3c). 


Die Durchbiegungen in der Brücken- 
mitte wurden mittels Nivellements auf 
etwa +lmm genau gemessen. Auf den 
beiden Stahlgeländern waren in Brücken- 
mitte je ein Meßpunkt m und m’ durch 
Körnerschläge festgelegt und auf den 
festen Widerlagern je ein Bezugspunkt I 
und II bezeichnet. Die beiden Geländer- 
punkte wurden einmal auf den Fest- 
punkt I und ein zweites Mal auf den 
Festpunkt II bezogen nivelliert. Von den 
vier Messungen wurde der Mittelwert 
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Grundhiß nach FF 


genommen, Die so erhaltene Höhenkote 
ergab somit die Höhenlage der Verbin- 
dungslinie der Geländepunkte m und m’ 
gemessen in der Brückenlängsachse. 

Zur Ausschaltung des Temperatur- 
einflusses wurden mittels eingekitteter 
Thermometer die Temperaturen des 


Brückenbetons in Höhe der Brücken- 
unterkante f,, sowie 10 cm unter der 
Oberkante der Brückenplatte f/ und die 


Lufttemperatur ft; über dem Hängegurt 


gemessen. Die Temperatur des Hänge- 
gurtes f, wurde der Lufttemperatur 
gleichgesetzt. Die Temperaturen der 
Schwerpunktfaser des Brückenquerschnittes {, wurden 
rechnerisch aus den Werten £, und f, nach der Beziehung 

E=b,=ch.(,—H) (1) 
bestimmt, wobei für c/h’= 0,15/0,95 = 0,158 zu setzen ist. 
c bedeutet den Abstand des oberen Meßpunktes vom 
Schwerpunkt und h’ die um 10cm verminderte mittlere 
Trägerhöhe. In Tabelle 1 sind sämtliche Temperaturen, 
welche für die Ermittlung der Wärmespannungen des 
Hängegurtes und für die Berechnung der Durchbiegungen 


der Brückenmitte infolge Wärmewirkung benötigt wer- 
den, zusammengestellt. 


Tabelle 1. Temperaturmessungen. 
(Mittelwerte aus beiden Trägern) 


er Luft- |Fahrbahn- | Träger Da 
fe) | “ im Wer- 
= 1941 Se demaperarur platte v. K. ER ecle 
oz Tag Bin 07® in GC inoC 
S Are \ n (berechnet) 
| Ni to u ie 
nu23. 27 Wien 10,5,.0 |. 14,5 IC 15,8 
2 & 6,5 Re ET 
ee er - | 
3 16, 9,0 oO N 55 11,6 
a As chen 20,0 23,5 A WE 
15 5 180 | 160 17,5 16,24 
———| 10.6. - = - 
6 18, 22,0 235 23,0 25,10 
7 8, 18,0 16,5 17,25 16,62 
= 187.0 2 
8 18, 23,0 29,0 23,0 28,05 
9 sha0 | 150 14,5 15,0 14,58 
27.8. — 
10 18 18,0 | 21,0 18,5 20,61 
1 8 8,5 70 a er a 
a ee - | 
12 18, 17,0 19,0 16,5 18,61 


* gemessen 10 cm unter Platten-O. K. 


Die Temperaturspannungen und Durchbiegungen 
wurden nach den Gl. (2) berechnet. 
Ki (#4) Re (4) n 
,=—Rs.( -t)—-K,-(f, —t,) 
o, ist die Wärmespannung des Hängegurtes in kg/cm? 
(Zug +), ö, die Durchbiegung in Brückenmitte in mm (Sen- 
kung +). Die K-Werte sind gegeben mit: 


OR 


KON EIER 
Ra Ver n .30; 
Ky=K,-10-F,-6,; a 
] | 
Kı=R,:10.F,.&-10 3770. 
E,'J Bi 
MEINTE Cap 
Z@=22-(yr4ymty)- (3b) | 


Es bedeuten: 


a = Querträgerabstand, 

Yer Ym’ Yr = drei benachbarte Koordinaten des Hänge- 
gurtes, bezogen auf die Schwerachse des Brücken- || 
querschnittes, 

& = 10° Wärmedehnungszahl, 

F, = Querschnittsfläche des Hängegurtes, 

Jo = Vergleichsträgheitsmoment des Streckbalkens, | 

N = E,: Jo-fache Nennergröße des Hängegurthorizontal- 
zuges, I’ 

h' = die entsprechend der Lage des Temperaturmeßpunktes | 
um 10cm verminderte, mittlere Trägerhöhe, | 

Il = Stützweite, 

f = Pfeilhöhe des Hängegurtes, 

do = Durchbiegung der Trägermitte im statisch bestimmten 
Grundsystem infolge H = 1t. 


Sämtliche Größen sind in t und m einzuführen. I 
Eur 295910 2=1078:m hl 00505 F, = 0,00916 m?, | 
Jı = 0,0491 ml, N=3104m,  .0=1130m?, | 
öo = 0,000 265 m, E, = 3,5. 10% t/m? errechnet sich: | 
= laRoF le) 20 
6, = — 0,348. (t, — £) - 0,560- (fu, — £}). 

Die Zahlenwerte für K in der Gl. für o, gelten nur für 
die obengenannte Elastizitätszahl. Für andere E,-Zahlen 
muß noch mit E,/E, multipliziert werden. Dagegen ist 
ö, nahezu unabhängig von E,, so daß für sämtliche 
Zustände 1 bis 12 mit den obigen Zahlenwerten Ks und 
Ka gerechnet werden kann. 

In Tabelle 2 sind in Spalte 6 die errechneten Tempe- 
raturspannungen eingetragen. Die zugehörigen E,-Zah- 
len sind in Spalte 5 gegeben. Für die Zustände 2, 11 
und 12 wurden die Elastizitätszahlen durch Beobachtung 
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5 
ermittelt, für die anderen Zeitpunkte schätzungsweise an- e) Art der Vorspannung sowie beob- 
genommen. An fünf Beobachtungstagen wurden die achtete Vorspannungsverluste und 


Spannungen und Durchbiegungen morgens und abends 
gemessen, so daß es möglich war, die während eines Ta- 
ges infolge Temperaturänderung sich einstellenden Span- 
nungs- und Durchbiegungsänderungen festzustellen. 
Diese sind in Spalte 8 eingetragen und den in Spalte 7 
angegebenen, errechneten gegenübergestellt. In Spalte 9 
sind die gemessenen Spannungsänderungen im gleichen 
Verhältnis der errechneten Einzelspannungen aufgeteilt. 
Spalte 10 gibt die Gurtspannungen ohne Temperaturein- 


_ Flüsse. 


Tabelle 2. Beobachtete Vorspannungsverluste mit und ohne Temperatureinfluß, 
sowie berechnete und gemessene Wärmes 


Durchbiegungen. Das Spannen des Hängegurtes 
erfolgte, wie eingangs erwähnt, durch Spreizen des Gur- 
tes gegen die Querträger mittels einfacher, mit Feststell- 
muttern versehener Ölpressen (Abb.2c, d). Um die po- 
Iygonalen Gurte ähnlich zu verformen und damit Neben- 
spannungen möglichst auszuschalten, wurden in jedem 
Polygonpunkt Pressen angesetzt (Abb. 1b). 

Die Vorspannung und gleichzeitige Ausrüstung der 
Brücke erfolgten am 29. April 1941. Nach Beendigung 
derselben zeigten die Ablesungen im Empfangsgerät den 
Mittelwert der Spannun- 
gen beider Gurte mit 


In Tabelle 3, Spalte 5, sind die errechneten Durchbie- 
gungen infolge Wärmewirkung verzeichnet, in Spalte 7 
die an einem Tage gemessenen Durchbiegungsänderungen 
angegeben und den errechneten in Spalte 6 gegenüber- 
gestellt. In Spalte 8 sind die gemessenen Durchbiegungs- 
änderungen verhältnisgleich den errechneten Einzelwer- 
ten aufgeteilt. Spalte 9 gibt die Höhenlage der Brücken- 
mitte ohne Temperatureinfluß an. 


Tabelle 3. Beobachtete Durchbiegungen in Brückenmitte mit Ausschaltung 
des Temperatureinflusses, sowie berechnete und gemessene Durchbiegungen 


infolge Wärmewirkung 


pannungen. 
1 7 = 3 = 1094 kg/cm? an (Tabelle 2, 
2 x 4 | I TO NS 9 10 11 | n : a ß 
1 LT 2 Zeile 1, Spalte 4), Zur wei- 
& EiE elBlaskizı- Wärmespannungen kg/cm? ee VOR an teren Festlegung des An- 
2. ns Stunde | Spannung | tätszahl berechnet gemessen | ohne ee spannungs- fangszustandes wurden die 
eo . e | erat.- rer .. .. 
ze => ag eonelwen| Ep t/m2) Einzel- | Ände- | Ände- | Einzel- er I able >, Sn, Höhenlage der Brücken- 
kg/cm? | zustand | rung rung |zustand kg/cm! | kg/cm? g/cm*® mitte mit 1246,25 mm (der 
Pr. | 16 10940 127.10] +11) — — | +ı11| 1089 0,000 0.000  belle3, Zeilel, Spalte 4), 
2 8, 978,0 = r 4 Van Er re und die in Tabelle 1, 
F- 65 E 28. „I——| 279 | 280 u Zeile 1, angegebenen Tem- 
= » ID. 1 #165 j +145 126,0 0,000 peraturen gemessen. 
Bez uebso 10820 „13,02 ,„| +25] _ ” 25 | yore he 155, na 
4 | I Be A 2 158,0 Die mittels Manometer. 
2 | 106 8 > 31 — 13,6 —< ablesung an den Pressen 
E Se = ” “ 1 
6 18, 10260 \ 27,0 er 117 209,0 festgestellte mittlere Gurt- 
28 e ee Ele Be ee ET zu kraft betrug H, = 137 t. 
7\| 5, 9370 | 9 I Diezuschöiier Ss 
Bir 18,7. |- a 40,1 37,0 — 949,0 — 177,0 — 269,0 ie zugcehorige Spannung 
8 18,, 974,0 + 26,6 | + 24,6 errechnete sich 'bei einer 
9 | sha0’ | 938,0 ae F EBENE neu ug Gurtflächke von 91,6 cm? 
2 2 122 Br ee. um 401 kg/cm? mehr als 
11 8, 230 | — 71 | 84 nach der unmittelbaren 
17,29, 9; — 3,5. „I 11,9 140 | ——— 951,0 — 195,0 -— 287,0 : 
12 18, 937,0 + 48 | + 5,6 Spannungsmessung. Die 
über Winter auf der 


Rüstung liegende Brücke hatte sich mithin selbsttätig mit 
rund 400 kg/cm? vorgespannt, eine Erscheinung, wie sie bei 
der Vorspannung größerer Hallenkonstruktionen wieder- 
holt festgestellt worden ist. 

Am 6. Mai 1941 ergab sich der folgende, in den zwei- 
ten Zeilen der Tabellen 1 bis 3 festgelegte Zustand. Die 
Gurtspannung war von 1094 auf 978 kg/cm? um 116 kg/cm? 
gefallen, die Brückenmitte hatte sich von 124625 auf 
1243,75 um 2,5 mm gesenkt. Mit Ausschluß 
der Wärmewirkung ergab sich ein effektiver 
Spannungsverlust von 92 kg/cm? und eine 
Hebung in Brückenmitte von —2,82 mm. 


1 2 a ee a BE Er FE Da 10 e 

m die e annungsabfälle wie- 
Höhenlage Durchbiegungen Höhenlage Dre U die groß z SP Bus 

| la Brücken-. infolge Wärmewirkung de ‚Durch- der auszugleichen, wurde noch an dem- 
E | | ie | Re Ze Brücken- biegungen lben T it ei Gurtkraft 2A 

a IM 004: berechnet | gemessen | mitte ohne | ohne selben Tage mit einer Gurtkraft von 12, 
7 IE = © pR De N vr emperatur- c e r ® 2 e. 
S Tag IMittelwert| Einzel-| Ande- | Ände- | Einzel- W sune en nachgespannt und der in den Zeilen 3 der 
i Be zung | rung. |zustand| ze genannten Tabellen angegebene Zustand 
Ben sm ee Se erreicht. Es wurde damit nicht nur der 
1| 294. | ıch 1246,25 | 3,68) — = 3,68 | 1242,57 0,00 festgestellte Spannungsverlust wieder auf- 
= Er: TE FERT 164 | 1245,39 _ 282 geholt, sondern darüber hinaus noch etwa 
— 65 2 1 — 4,20 En EN IRRE %2 4t zusätzliche Gurtkraft eingetragen, Bei 

| a —2, 249,4 — ‚92 5 E B 

& FE a 7 amade er = eg? der Nachspannung stellte sich eine weitere, 
4) 22.5. | ıchso‘ | 124888 | 29 | — - — 24 | 1246,59 | — 582 mittels Hebelapparats auf '/omm. genau 
BIS Se 1724450 | 145 1053 gemessene elastische Hebung der Brücken- 
‚ 10. €. rl Ze 0 3,63 an 124285 — 0,26 mitte um —4,lmm auf —692 mm ein. 

6 las, | 1245,13 | —250 2,50 as 
— a 21. = - — - Nun wurde die Brücke ohne neuerliche 
u RN LER 1232007 75.030 os N + 9,59 Eingriffe sich selbst überlassen und an fünf 
8 18), 1238,50 | — 5,12 | 552 | weiteren Tagen bis zum 29.9. 1941 beob- 
B: A a er Den? achtet. Insgesamt wurde von 6.5. 1941 bis 
— 278 | - —s Zul: 2,88 OR 1231,70 + 10,87 zum 29, 9. 1941 ein Vorspannungsverlust 
a1 Keane, Ze An ah ir von 195kg/cm? und eine Senkung in 
u | || rn! riss  Brückenmitte von 6,92 + 13,46 = 20 mm 
12) 0: ER ED ug | festgestellt. Mit Einrechnung des Span- 


* elastische Hebung beim Nachspannen der Brücke. 


nungsabfalles in der Zeit vom 29.4, bis 
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zum 6.5. ergab sich für einen Zeitraum von fünf Monaten 
ein Verlust von 92 + 195 = 287 kg/cm?, 


In Abb. 4 und 5 sind die beobachteten Vorspannungs- 
verluste und Durchbiegungen als Linien (I) aufgetragen. 
Um den Einfluß der Witterung auf den Kriech- und 
Schwindvorgang deutlich zu zeigen, wurden in Abb. 5 
die mittleren monatlichen Witterungsdaten, und zwar 
relative Luftfeuchtigkeit, Regenhöhe, Lufttemperatur und 
Bewölkung eingetragen. Wie man erkennt, wurden in 
der Zeit vom 6. 5. bis 18. 7. sehr große, auf die Zeitein- 
heit bezogene Senkungen und Spannungsabfälle festge- 
stellt, in welcher Zeit auch die geringste Regenhöhe, 
Luftfeuchtigkeit und Bewölkung sowie die größten Luft- 
temperaturen aufgetreten waren. Eine Woche nach der 
Ausrüstung und Vorspannung wurde am 6. 5. im Gegen- 
satz zu den später folgenden Beobachtungen, unter Aus- 
schaltung der Wärmewirkung, eine geringe Hebung der 
Brückenmitte gemessen. Die auf die Zeiteinheit be- 
zogenen Spannungsverluste und Bewegungen der 
Brückenmitte erreichten in der ersten Woche ihre größten 


Werte, 


f} Gegenüberstellung der gemessenen 
und berechneten Vorspannungsverluste 
und Durchbiegungen. Die Brücke wurde, um 
die Verkehrslastmomente zu vermindern, so vorgespannt, 
daß nach der Ausrüstung unter der Eigenlastwirkung 
negative Momente im Streckbalken zurückblieben. Der 
mit der ersten Vorspannung eingetragene Horizontalzug 
betrug 137 t und das Moment in Brückenmitte —12 mt. 
Bei der ersten Nachspannung am 6. 5. wurden zusätzlich 
noch 4 t in den Gurt eingetragen, und damit die Biege- 
momente der Streckträger auf —15 mt erhöht. 


Zeit vom 6.5.41an 


Vorspannungsverlust 


—Z. Machspannung —g 
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lauf des Kriech- und Schwindvorganges vorausgesetzt. ||| 


Die theoretische Ermittlung der Spannungsverluste und 
Durchbiegungen erfolgte nach [4], weitere, für die hier 
vorliegenden Untersuchungen erforderliche Entwicklun- 
gen wurden neu aufgestellt. Die Ergebnisse dieser Be- || 
rechnungen sind in den Abb.4 und 5 unter (2) und (3) 
zusammengestellt. Wie man in Abb. 5 auf den Linien 
(I) und (2) entnehmen kann, zeigen in der Anfangszeit 
die errechneten Einsenkungen gegenüber den gemessenen |] 
selbst dem Vorzeichen nach verschiedene Werte. Später, 

in den letzten drei Monaten treten Unterschiede von | 
25 bis 30 v.H. der gemessenen Werte auf. Die Durch- 

biegungen sind anfangs größer, nach etwa zwei Monaten 

jedoch kleiner als die beobachteten. Dagegen zeigen die 

theoretisch ermittelten Vorspannungsverluste in der An- 

fangszeit kleinere, in den letzten drei Monaten größere ||| 
Werte als die gemessenen (Abb.4). Im allgemeinen be- 
steht bei den Spannungsverlusten verhältnismäßig bessere 
Übereinstimmung von Versuch und Theorie. 

Die Ursache dieser Abweichungen kann, sofern kein || 
anderer Grund angegeben werden kann, darin vermutet |) 
werden, daß die bei der Berechnung vorausgesetzte 
Gleichmäßigkeit des Austrocknens (Schwindvorgang) | 
über den Trägerquerschnitt während der Beobachtungs- | 
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1 Beobachiete Vorspannungsverlusie vom 294 bis zum22944 
2 Berechnele ” n 24 nn 234 
© ” DEE DI ANCH 
unfer Annahme ungleichtormigen Schwindens 2 T5 sg Lay 
Zwischen Iräger Ober-und' Unterkanfe 
4 Beobachteie Vorspannungsverluste vom 6.5.05 2uM 294.47 


Abb. 4. Vorspannungsverluste in der Zeit vom 29. 4. bis 29. 9. 1941 und 
vom 6.5. bis 29. 9. 1941 in kg/cm2. 


Die in den Linien (2) der Abb.4 und 5 aufgetragenen 
rechnerisch ermittelten Durchbiegungen und Spannungs- 
verluste stimmen mit den gemessenen Werten nur un- 
vollkommen überein. Den Berechnungen liegen die in 
Abb. 5 eingetragenen Kriechmaße @ und Schwindmaße 
T, sowie die in Tabelle 2, Spalte 5, angegebenen Elastizi- 
tätszahlen zugrunde. Es wurde ähnlicher zeitlicher Ver- 


+70 


1959 


1 Beobachfefe Durchbiegungen in wm, 
2 Berechnele ” un 
I" 2 unter Annahme ungleich- 


förmigen Schmindens 215= [og Zu zwischen Iräger 
Über-und Unterkante 


Abb.5. Durchbiegungen in Brückenmitte in der Zeit i 
1941 sowie Kriech- und Schnind E u 


zeit nicht vorhanden war. In der theoretischen Unter- 
suchung ist die Kriech- und Schwindbehinderung durch die 
verhältnismäßig starke Bewehrung der Trägeruntergurte 
berücksichtigt worden, es wurde jedoch eine gleichmäßige 
Austrocknung über den Brückenquerschnitt angenommen. 
Würde diese Behinderung durch die unsymmetrische, ein- 
seitige Bewehrung des Streckbalkens nicht berücksichtigt, 


DER BAUINGENIEUR 
25 (1950) HEFT 1 


so ergäben sich zwischen er- 
rechneten und beobachteten 
Werten noch wesentlich grö- 
Bere Unterschiede. 

Die Brücke wurde erst 
kurz vor der Alusrüstung ent- 
schalt, es kann deshalb an- 
genommen werden, daß die 
Trägerstege vor der Ausschalung gegenüber der Brücken- 
platte im Schwindvorgang zurückgeblieben waren und 
nach der Entschalung ein wesentlich stärkeres Schwinden 
der Stege eingesetzt hatte. Wie die Linien (I) und (2) 
der beobachteten und errechneten Durchbiegungen und 
Spannungsverluste in Abb. 4 und 5 erkennen lassen, hatte 
die Brückenplatte das Schwindmaß der Trägerunter- 
kanten nach etwa zwei Monaten wieder erreicht und in 
den folgenden drei Monaten überholt. Die Beobachtun- 
gen lassen darauf schließen, daß im Freien die Brücken- 
platte und die fast ständig im Schatten und unter dem 
Einfluß der aufsteigenden Feuchtigkeit vom Wasserspiegel 
befindlichen Trägerstege unter verschiedenen Bedin- 
gungen schwinden. Damit ist anzunehmen, daß auch die 
Endschwind- und Kriechmaße des Betons der Brücken- 
ober- und -unterkanten verschiedene Werte erreichen. 

Werden die in Abb. 4 und 5 angegebenen Schwind- 
maßunterschiede AT, = T,, — T, in die theoretische Be- 
trachtung einbezogen, so ist eine wesentlich bessere Überein- 
stimmung von Beobachtung und Berechnung festzustellen 
(Linien 3 in Abb.4 und 5). Eine Untersuchung mit ver- 
schiedenen Kriechmaßen des Betons der Ober- und 
Unterkante der Brücke wurde nicht durchgeführt. 

Auch für den Endzustand ergibt die Berechnung unter 
der Annahme verschiedener Schwindmaße zwischen oben 
und unten wahrscheinlichere Werte als bei gleichmäßigem 
Schwindvorgang über den ganzen Brückenquerschnitt. 

Wird das eingangs festgelegte Endkriechmaß m = 1,45 
und das Endschwindmaß T, = 26° C den theoretischen 
Untersuchungen zugrunde gelegt, so errechnet sich der 
gesamte zu erwartende Vorspannungsverlust mit: 

Ao, = 444,8 kg/cm? 
und die Durchbiegung in Brückenmitte, bezogen auf den 
Anfangszustand vom 29. 4., mit 
ö = 15,4 mm. 

Im Vergleich zu den am 29. 9. gemessenen Werten 
von Ao, = 287kg/cm? und ö=13,5mm erscheint der 
Spannungsverlust zu groß und die Durchbiegung zu klein. 
Wird der für den obigen Zeitpunkt angenommene 
Schwindunterschied von AT,= +8,5°C auch für den 
Endzustand beibehalten, so liefert die Rechnung 

A o, = 400 kg/cm? und 
= 19 mm. 


g) ErmittlungdesNachspannwertesund 
endgültige Spannungen im Hängegurt. 
Am 29. 9. betrug das Verhältnis zwischen den gemessenen 
und berechneten Vorspannungsverlusten- 

287 
709 ” 0,9253 

Wird das gleiche Verhältnis auch für den Endzustand 
angenommen, so ergibt sich der zu erwartende Gesamt- 
verlust am Ende der Kriechzeit mit: 


0,925 - 400 = 370 kg/cm?. 


An 29. 9. betrug der gesamte gemessene VorspannungsS- 
verlust 287 kg/cm?. Demnach waren in der Zeit vom 29.9. 
bis zum Ende der Kriechzeit noch 370 — 287 = 83 kg/cm? 
Vorspannungsverlust zu erwarten. 

Nachgespannt wurde am 6. 5. mit 155 kg/cm?, 
2.10. mit 240 kg/cm?, 


zusammen mit 375 kg/cm?. 


Gurtspannungen im Endzustand 
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Die Gurtspannungen betrugen mit Ausschaltung der Wärmespannungen 
am 29.4, 
am 29.9, 
Nach der Nachspannung am 2.10. 931 + 240 = 1171 kg/cm? bzw. +400 = 1571 kgi/cm?, 
noch zu erwartender Spannungsverlust 


1085 kg/cm? bzw. + 400! = 1483 kg/cm?, 
931 kg/cm? bzw. + 400 = 1331 kg/cm?, 


2 kg/cm? — 83 kg/cm?, 
1088 kg/cm? bzw. +400 = 1488 kg/cm?. 


h) Folgerungen. Wie aus den Darlegungen des 
Abschnittes £) hervorgeht, wirken sich die unterschied- 
lichen Schwindbedingungen der Brückenplatte und Träger- 
stege in günstigem Sinne vermindernd auf die Vorspann- 
verluste aus. Die gleichen Wirkungen haben stärkere 
Bewehrungen der Streckträgeruntergurte, sie bringen aber 
den Nachteil mit sich, daß durch Schwindbehinderung 
Zugspannungen im Beton der Trägerunterkanten wach- 
gerufen werden, wodurch der Wert der Vorspannung be- 
einträchtigt wird. 

Durch verschiedene Aufbereitung des Betons der 
Brückenplatte und der Trägerstege kann man Uhnter- 
schiede in den Schwindmaßen dieser Konstruktions- 
glieder herbeiführen, wodurch künstlich eine Art selbst- 
tätiger Nachspannung der Zuggurte und damit eine Ver- 
minderung der Verluste in den vorgespannten Be- 
wehrungen erzielt wird. 

Die hier auf Grund von Beobachtungen am ausge- 
führten Bauwerk im Freien mitgeteilten Meßergebnisse 
können nicht als allgemeingültig betrachtet und als Fest- 
werte für die Berechnung von Brückenkonstruktionen 
ähnlicher Art übernommen werden. Die Vorspannungs- 
verluste hängen bekanntlich nicht allein von den geome- 
trischen Verhältnissen des Systems, von Materialfest- 
werten und Witterungseinflüssen, sondern auch von der 
Größe der Vorspannung an sich ab. Es ist nicht gleich- 
gültig, ob die Vorspannung so gewählt wird, daß mit Rück- 


sicht auf das Verhältnis größere oder kleinere negative 


Biegungsmomente im Streckträger zurückbleiben. Wird in 
allen Fällen mit einem festen Vorspannungsverlust ge- 
rechnet, so kann der günstige Einfluß eines kleineren 


Verhältnisses -"- nicht ausgewertet werden, und die vorge- 


spannte Bewehrung wird in unwirtschaftlicher Weise über- 
dimensioniert,. Die rechnerische Ermittlung der Vor- 
spannungsverluste ist deshalb ein Gebot der Sparsamkeit. 
Es darf jedoch nicht außer acht gelassen werden, daß 
auch die Rechnung, der vielfachen Einflüsse wegen, vor 
allem bei Bauten im Freien nur eine verhältnismäßig 
grobe Annäherung an die Wirklichkeit bedeutet, da die 
Rechnungsgrundlagen (Geltung des Hookeschen Ge- 
setzes für plastische Verformungen unter Dauerlasten, 
Ähnlichkeit des zeitlichen Verlaufes der Kriechvorgänge 
mit den Schwinderscheinungen, Witterungseinflüsse und 
durch sie verursachte ungleiche Kriech- und Schwind- 
bedingungen einzelner Teile der Bauwerke und dgl.) teil- 
weise unvollkommen geklärt und der Mannigfaltigkeit der 
zahlreichen Einflüsse wegen auch schwer zu erfassen sind. 
Weitere Beobachtungen im Versuchsraum und am ausge- 
führten Bauwerk im Freien sind deshalb anzustreben. 


III. Zusammenfassung. 

1. Die Störung der Beobachtungen durch Wärme- 
wirkungen hat sich, wie zu erwarten war, stark bemerkbar 
gemacht. 

2. Schon in der ersten Woche nach der Vorspannung 
konnte ein Spannungsverlust von 92 kg/cm? festgestellt 
werden. Am Ende der fünfmonatlichen Beobachtungs- 
zeit ergab sich ein neuerlicher Spannungsabfall von 
195 kg/cm?. Dieser Verlust wurde zuzüglich eines auf 
Grund von Beobachtung und Rechnung ermittelten Zu- 


! Im Zuggurt vor der ersten Vorspannung, vorhandene Spannung 
(s. unter IT e). 
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schlages von 83 kg/cm? wieder in den Hängegurt einge- 
tragen. Mit dieser Gesamtnachspannung von: 92 + 195 
+ 85 = 370 kg/cm? wurde die Anfangsspannung voraus- 
sichtlich wieder erreicht. 

3. Unter Voraussetzung der Richtigkeit der Theorie 
und ihrer Grundlagen mußten Kriech- und insbesondere 
Schwindmaßße mit verhältnismäßig großen Werten an- 
genommen werden, um Messung und Rechnung in Ein- 
klang zu bringen [5]. Für den unter II b) beschriebenen, 
1% bewehrten Beton des leichten Brückentragwerkes mit 
nur 13cm starken Balken und ebenso starker Brücken- 
platte, welcher im Zeitpunkt der Vorspannung etwa 
90 v.H. seiner Endfestigkeit erreicht hatte, wurde das 
Kriechmaß mit: m=1,45 und das Schwindmaß mit: 
T,='26°C in die Berechnung eingeführt. Unter diesen 
Annahmen zeigten die Spannungsverluste, welche haupt- 
sächlich interessieren, verhältnismäßig gute Überein- 
stimmung mit den Beobachtungen. 

4. Die rechnungsmäßigen Spannungsverluste waren in 
der Anfangszeit kleiner, später größer als die beobachteten. 
Umgekehrt verhielten sich die Durchbiegungen in Brücken- 
mitte, welche anfangs wesentlich größer, später kleiner 
waren als die beobachteten Werte. 

5. Die Erklärung dieser Erscheinung kann, sofern 
keine andere Ursache feststellbar ist, darin vermutet wer- 
den, daß Brückenplatte und Trägerstege im Freien ver- 
schiedenen Kriech- und Schwindbedingungen unterworfen 
sind und daß die Trägerunterkanten unmittelbar nach der 
Ausschalung stärker schwinden als die Brückenplatte. 
Unter Einbeziehung dieser Verschiedenheit in die Rech- 
nung, lassen sich die theoretisch ermittelten Werte wesent- 
lich besser den Beobachtungen anpassen. 
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6. Beobachtung und Rechnung lassen erkennen, daß 
die obengenannten verschiedenen Schwindbedingungen, 
denen Brückenplatte und Trägerstege im Freien ausgesetzt 


sind, eine Verminderung der Vorspannverluste im End- || - 


zustand verursachen und sich demnach im günstigen 
Sinne auswirken. Daraus folgt, daß es möglich ist, durch 
entsprechende Maßnahmen in der Aufbereitung des Betons 
der Brückenplatte und Trägerstege, die Spannungsverluste ||) 
künstlich durch eine Art selbsttätiger Nachspannung zu | 
vermindern. Il 


IV. Schlußbemerkung. 


Laboratoriumsversuche geben unter wohldefinierten | 


Bedingungen auf eindeutig gestellte Fragen klarere Ant- 
worten als Beobachtungen an ausgeführten Bauwerken im 
Freien, durch welche jedoch oft neue Erscheinungen und 
Wirkungen festgestellt werden, die zu weiteren Lösungen 
führen. Auf diese Weise wirken sie in ihrer Art auf 
Weiterentwicklung und Fortschritt ebenso befruchtend 
wie Beobachtungen im Versuchsraum. 

Beobachtungen an fertigen Bauwerken, wie dieses vor- 
bildlich in der Schweiz geschieht, sind deshalb für die 
Weiterentwicklung von Technik und Forschung immer an- 
zustreben und zu fördern. 
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Über die Spannungsverteilung in dicken Rohren im Zustande 
des plastischen Fließens. 
Von Prof. Dr.-Ing. Friedrich Tölke, Karlsruhe. 


1. Die Gestaltsänderungsarbeitshypothese. 
Befindet sich ein Körper im Zustande des plastischen 
Fließens, so tritt nach der Plastizitätstheorie an die Stelle 
des Hooke’schen Elastizitätsgesetzes die Gestaltungs- 
änderungsarbeits-Bedingung. Im Falle dicker Rohre mit 
den Spannungen o, in radialer, o, in tangentialer und o 
in achsialer Richtung lautet diese Bedingung 
04040} 
Diese aus den Arbeiten von Hencky, Huber, v 
Mises und Schleicher folgende Fließbedingung ist 
durch ausgedehnte Versuche von RosS und Eichinger 
in einem Ausmaße bestätigt worden, daß sie in Anwen- 
dung auf dicke Rohre als eine unbedingt sichere Grund- 
lage betrachtet werden kann. Die Gl. (1) läßt sich, wie bei- 
läufig bemerkt sei, auch auf Körper beliebiger Gestalt und 
Beanspruchung anwenden, wenn man unter 0,, Oy, 0] je- 
weils die Hauptspannungen versteht, die sich von Punkt 
zu Punkt nach Größe und Richtung ändern. 
Im Falle fehlender Achsialspannungen zieht sich Gl. (1) 
auf die vereinfachte Form 


8 
0,05 — 40] — 00, = Op: (1) 


r+%-0,5,=05 (2) 
zusammen. In beiden Gleichungen bezeichnet o7 die Fließ- 
spannung des Spannungs-Dehnungs-Diagramms. Hieraus 
folgt, daß die Gestaltsänderungsarbeitshypothese in der 
hier benutzten Form nur auf solche Baustoffe Anwendung 
finden kann, die wie Stahl über eine ausgeprägte Fließ- 
spannung verfügen. 


2. Das dicke Rohr unter konstantem Innen- und 
Außendruck. 
Unterliegt ein dickes Rohr gemäß Abb.1 der Wirkung 
cines konstanten Innen- und Außendruckes, dann wirken 


auf ein kleines aus dem Rohr herausgeschnittenes Ele- 
ment, das in Abb.2 vergrößert gezeichnet ist, die vier aus 
Abb.2 ersichtlichen Kräfte: Werden die beiden in tangen- 
tialer Richtung wirkenden Kräfte gemäß Abb.3 zusam- 
mengefaßt, so liefert das en! in radialer Richtung 


d(ro,) $ 
gr  Ardp—0,ArAp=0 oder = zu ©) 


Airo;, 
# Fr "Ar)Ay 


Abb. 1. 


Wird dieses Ergebnis aus der Gleichgewichtsbetrachtung in 
die Fließbedingung Gl. (2) eingeführt, so folgt 

A d(ro,)]?’ d(ro,) 

| Zr Aueh a 


Differenziert man die runden Klammern aus und werden 
gleichzeitig die bezogenen Spannungen 


a & 


N 


bezogene Radialspannung N} Dr 2 
— 0,= —Pp;/or sein. Wird DIR, | i 

daher vom Innenrand aus - 0,+ 

integriert, so folgt - 

2 dö, 
In (6) 
sa An i 
BES Pilze: = 
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eingeführt, so lautet die Differentialgleichung 
don eo, dor 0 1 
| dr ) 7 de ra 6) 


® T. 
Diese Differentialgleichung läßt sich durch Trennung der 
Variabeln lösen. Zunächst ergibt sich durch Auflösung 


nach do,/dr 
ee 
2 VG) 2 
do ie 


de 
= 791 Den 
E72 

Nun soll nach Abb. I für 


r=r; die Radialspannung 
0,=—p; und damit die 


oder ä 


en 


ee | 
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{ 1 j 
Nun ist — 7 Inu=In-——-. Werden die drei logarith- 


u 
mischen Glieder unter Beachtung dieser Formel zusammen- 
gefaßt, so erhält man weiter 


1,4yı-3% 
en £ | a Fk? | 
Ba 

en 


” | 
= v3 arcsin v> GC, + NE arcsin 1 Bier (8) 
en ara | 


ı I 1 P; 
2 Or 

Wird an dieser Gleichung noch die Exponentialoperation 

vollzogen, so geht die linke Seite in den Numerus über, 

womit nach r aufgelöst werden kann. So ergibt sich 


p,\® 


) 


Wird im Nenner des Integrales ausmultipliziert und 6, 
vorübergehend durch x ersetzt, so erhält man zunächst 


dx. 


Jedes der beiden Teilintegrale, die sich hieraus nach dem 


Wird in dem 
ersten Integral im Zähler der Faktor — E abgespalten, so 


Additionsgesetz ergeben, ist integrabel. 


verbleibt gerade der Differentialquotient des Nenners, so 


mal dem natürlichen Loga- 


daß dieses Integral gleich — 2 


- rithmus des Nenners ist. Wird in dem zweiten Integral 


im Zähler der Faktor + 3 yı _ . x? abgespalten, so ver- 


bleibt gerade der im Nenner stehende Ausdruck, so daß 
gekürzt werden kann und der abgespaltene Faktor als 
Integrand verbleibt, womit dieses Integral unmittelbar auf 
den Arcussinus führt. So ergibt sich 


ü dx 
1 y 3 
EN 172% 
1 


BEER EEE 
„In *xE realen g aresiny g x (7) 
Damit ist das auf den ersten Blick als völlig unlösbar er- 


scheinende Integral in Gl. (6) durch die Besonderheit 
der Koeffizienten löslich, und es folgt nach Einsetzen der 


Grenzen 
En 212, 3% 
tee 2(e) 
sw 3 aresin V>s.+ 3 aresin 2 —! ]n zn 


.) at a AR 
; Ö I - Be 
BE v3 (ae sin)/ O,+ arc sin)’ —) 
ME, 4 gr 4 Or). (9 
| 
Nach Gl. (9) können die zu angenommenen 9,-Werten 
gehörigen r-Werte ımmittelbar berechnet werden. Die zu- 
ermittelt. So erhält man 
= 
+ -——o.: 10 

Be N: 4° > 

nach außen abnehmenden 0, gehört das obere, zu einem 


gehörigen 04- bzw. 0,-Werte werden zweckmäßig nicht 
nach Gl. (3), sondern aus Gl. (2) in Verbindung mit Gl. (4) 
= Iie® 
y=-0, 
Bezüglich des Doppelvorzeichens zeigt die nähere Unter- 
suchung von Gl.(9) und Gl.(10): zu einem von innen 
von innen nach außen zunehmenden 0, das untere Vor- 
zeichen. 


3. Mindestfließgrenze bei vorgegebenem Innen- oder 


Außendruck. 
In Gl. (9) und (10) bleiben die Ausdrücke so lange 


reell, als —-6, kleiner als eins bleibt. Da die größten 


4 
Werte von 9, jeweils am Rande auftreten, so wird hierdurch 
der größtmögliche Innen- oder Außendruck festgelegt. In 
Verbindung mit Gl. (4) folgt 


3 er 3 
Re Ra 


E 
oder mar = 155 | EB 
3 
bzw. Sein ar/V> = 1,155 08 
nz ae 
MODO — 
E000 
EovnN . 
iS j* TREE 
S 
Wo x 
200N F 
| | 


ER ER 
Oo Bo a OD END 


re 


Abb. 4. 


0 200) 


In der Anwendung ist die Fragestellung meist umgekehrt 
Innen- oder Außendruck sind vorgegeben und Material 
und Abmessungen müssen so beschaffen sein, daß der 


10 E Volke, 


Druck aufgenommen werden kann. Dann 
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Tabelle 1. | 
040 


es u = ae Mindest 7, 10,00 -0,05 —0,10 —0,15 -0,20 —0,25 0,30 0,35 

3 ö, | 1,0000 0,9740 0,9462 0,9155 0,8849 0,8513 0,8157 0,7779 0,7381 
zoln On he m Dr a (12) _% | 040-045 0,50 —0,55 —0,60 0,65 0,70 0,75 —0,80 
Eu u = N | 0, | 0,7381 0,6959 0,6514 0,6043 0,5544 0,5015 0,4452 0,3853 0,3211 
Der Zusammenhang zwischen min op und 0, -0,80 0,85 —0,90 —0,95 —1,00—105 —110 —115 —1,155 


max p wird somit durch eine Gerade mit ER 
der Steigung 0,866 dargestellt (Abb. 4). £ 


4. Das ö,/0o,- Diagramm. 
Wird die durch Gl. (10) gegebene Abhängigkeit zwi- 


schen 0, und ö, in einem kartesischen System aufgetragen, 
so erhält man die aus Abb. 5 ersichtliche Ellipse. Da ent- 
sprechend den getroffenen Voraussetzungen hier nur ra- 
diale Druckspannungen auftreten können, ist die ge- 
strichelte Hälfte des Diagramms hier ohne Bedeutung. Die 
verbleibende Hälfte wird durch den Punkt 


0,=115, &=0,577 


in zwei Äste zerlegt. Auf dem kräftig ausgezogenen Ast 
wird die Fließgrenze am Innenrande, auf dem schwächer 
ausgezogenen am Außenrande erreicht. Beide Äste ver- 
bindet der Sonderfall eines gleichgroßen Innen- und Außen- 
druckes in Höhe der Fließspannung. 


0,3211 0,2518 0,1765 0,0934 0,0000 — 0,1089 — 0,2459 — 0,4856 0,5774 


wandstärke, denn bei ihr befindet sich der gesamte Rohr- | 
querschnitt im Fließzustande. Somit folgt 


a I 
BE) 


1a 
Der Verlauf von h/r, in Abhängigkeit von p;/or ist aus 


Abb. 6 ersichtlich. Für genauere Rechnungen können die 
Zahlenwerte aus der Tabelle 2 entnommen werden. 


6. Verlauf der Spannungsverteilung bei reinem Innendruck 


Nach den Erläuterungen in Ziffer 2 gilt bei reinem | 
Innendruck in Gl. (9) und (10) das, obere Vorzeichen, da | 
dann die 0,-Spannungen von innen nach außen beständig | 
abnehmen müssen. Für 0, gilt der kräftig ausgezogene Teil " 


R Aus iR 5 a a wer- Tabelle 2. 
en, daß der Verlau Tangentialspan- 
‚der auf der 8 pP pop |. 0,00 . 0,05: 10,10°7.0,1575.0,2055°.0,257. 203050. 055073 
nungen eines im Fließzustande beanspruch- Rule 3 
ten Rohres von demjenigen eines elastisch hir; 0,000 0,050 0,103 0,155 0,211 0,268 0,326 0,386 0,449 
beanspruchten grundsätzlich verschieden 
sein muß. Betrachtet man beispielsweise P/or 040 045 050 055 060 0,65 0,70 0,75 0,80 
den kräftig ausgezogenen Ast und geht hir, | 0,449 0,514 0,581 0,651 0,725 0,801 0,881 0,965 1,054 
von dem Grenzpunkt mit einem Innen- 
druck von der 1,155fachen Fließspannung P,/OF 0,80 0,85 090 095 100 105 110 115 1,155 
aus, so nimmt die Tangentialspannung vom hir, | 1,054 1,149 1,250 1,358 1,476 1,607 1,756 1,937 1,961 
Innen- zum Außenrande beständig zu, 
Tabelle 53. Tabelle für r/r, in Abhängigkeit von 0,/0r 
mit p,/or als Parameter. 
9, P; 
— | =0 005 0,10 0,15 020 025 030 0,35 0,40 045 0,50 0,55 0,60 
Or |o ’ 
ELSE 
/ 0,00 1 1,050 1,103 1,155 1,211 1,268 1,326 1,386 1,449 1,514 1,581 1,651 1,725 
or 0,05 — 1,000 1,050 1,100 1,152 1,207 1,262 1,320 1,379 1,442 1,505 1,572 1,642 | 
Az 0,10 —  — 1,000 1,048 1,098 1,149 1,203 1,257 1,314 1,373 1,434 1,497 1,563 
57 0,15 — — — 1,000 1,048 1,097 1,148 1,200 1,254 1,310 1,368 1,430 1,492 
/ 0,20 — 0-0 — 1,000 1,047 1,095 1,146 1,197 1,251 1,306 1,364 1,425 
/ 0,25 1,000 1,047 1,093 1,143 1,194 1,247 1,302 1,360 
N 4 0,30 1,000 1,046 1,093 1,142 1,193 1,245 1,300 
We 0,35 1,000 1,045 1,092 1,141 1,192 1,244 
< 0,40 1,000 1,045 1,091 1,140 1,190 
2 0,45 —  — ) = 7222100071,08571.09142.158 
> 0,50 re Ta TE TR REID 
- 0,55 ze & 1,000 1,045 
0,60 = me ame a 
Abb. 5. 0, IP; 
en 0,65 0,70 0,75 0,80 0,85 0,0 0,95 1,00 1,05 1,10 1,15 1,155 
während sie im elastischen Zustande umgekehrt MI ba RE ee nn ae ne 2, 
beständig abnimmt, und am Innenrande selbst, wo on nn. en 1 2,054 20 2,250 2,358 2,476 2,607 2,756 2,937 2,691 
Ä I TEN 3 { : ‚790 1,871 1,955 2,045 2,141 2,245 2,358 2,481 2,624 2,796 2.820 
im elastischen Zustande die größten Zugspannun 0,10 1,633 1,706 1,782 1,863 1,949 2,039 2,138 2,246 2,364 2,499 2,653 2,684 
gen auftreten, tritt im plastischen Zustande keine 2 3 22 1,702 1,778 1,860 1,947 2,040 2,144 2,256 2,385 2,543 2,564 
| ; i ‚488 1,554 1,623 1,697 1,775 1,858 1,948 2,046 2,154 2,276 2426 2.447 | 
Zugspannung sondern eine Druckspannung auf 0,25 1,420 1,483 1,550 1,620 1,695 1,775 1,860 1,953 2,056 2,174 2,316 2.336 
Für genauere Rechnungen möge noch eine 050 18 1418 1482 1548 1.20 1,697 1,778 1,867 1,966 2,078 2,215 2.234 
: " - i { ‚357 1,418 1,482 1,550 1,623 1,701 1,787 1,881 1,988 2,118 2,136 
kleine Zahlentafel für den in der Anwendung 0,40 1,242 1,298 1,356 1,418 1,483 1,552 1,627 1,708 1,798 1,902 2,026 2,044 
2 vorliegenden kräftig ausgezogenen Ast mit- 2 > 2 De >> 1,419 1,485 1,558 1,635 1,722 1,820 1,939 1,955 
lo T } 5 : ‚243 1,299 1,359 1,422 1,492 1,567 1,648 1,743 1,857 1,873 
geteilt werden (Tabelle 1). 0,55 1,091 1,139 1,191 1.245 1,302 1,363 1,428 1,500 1,579 1,669 1.778 1.79% 
0% nn ni 1,140 1192 es 1,305 1,368 1,437 1,512 1,598 1,703 1,718 
; : Br: u h \ i { ‚141 1,193 1,249 1,310 1,376 1,448 1,531 1,632 1,645 
5. Die Mindestrohrdicke bei reinem Innendruck. 02 — 1,000 1,085 1.092 1,182 1,196 1,253 1,317 1,386 1,465 1,562 1,575 
ab Ar tal ee er ; = ei \ ‚093 1,144 1,200 1,260 1,326 1,402 1,494 1,507 
W Gl. (9) 0, gesetzt, so erhält oo - 0 1.000 1,046 1,095 1,148 1,206 1.269 1.342 1.430 1.442 
man den zu einem Außendruck p, = 0 gehörigen Se er 10 1048 112 1158 1205 1308 1317 
A : \ en DZ ‚048 1,102 1,158 1,225 1,306 1,317 
Außenhalbmesser r,. Wird hiervon der Innen- 0. = mn SS. =, 2 = 11,000,1,050-1,106 Lies 12 025 
halbmesser r, abgezogen, so ergibt sich die zu 1° — 1000 1,052 1,115 1,186 1,1967 (f 
FE 2 : $ 5 1,05 — 1,000 1,057 1,127 1,136 |\) 
p,=0 gehörige Rohrwandstärke. Dies ist gleich- nn zu ö 1,000 1,066 1,075 
zeitig die zu p,; und r, gehörige Mindestrohr- 1.155 ot Pr rn 


Y3 — 1,000 
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Ri der Elli 

1 (hr) = 4967 er Ellipse von Abb. 5und die Tabelle 1 von Ziffer 4. Der 


Tabelle 4. Tabelle für A/r, in Abhängigkeit von p,/o; 
mit p,/or als Parameter. 


P, P; 

ei 02005010. 0,15. 020. 025 030 035 040 945 050 0,55 060 
0,00 0 0,050 0,103 0,155 0,211 0,268 0,326 0,386 0,449 0,514 0,581 0,651 0,725 
0,05 — 0,000 0,050 0,100 0,152 0,207 0,262 0,320 0,379 0,442 0,505 0,572 0,642 
0,10 — 0,000 0,048 0,098 0,149 0.203 0.257 0,314 0,373 0,434 0,497 0,563 
0,15 — — — 0,000 0,048 0,097 0,148 0,200 0,254 0,310 0,368 0,430 0,492 
0,20 — .-.-— 0,000 0,047 0,095 0,146 0,197 0,251 0,306 0,364 0,425 
0,25 — 0,000 0,047 0,093 0,143 0,194 0,247 0,302. 0,360 
0,30 =. —- 0,000 0,046 0,093 0,142 0,193 0,245 0,300 
0,35 0,000 0,045 0,092 0,141 0,192 0,244 
0,40 0.000 0.045 0.091 0.140 0.190 
0,45 — 0,000 0,045 0,091 0,138 
0,50 Fa a ee — 0,000 0,045 0,091 
0,35 0,000 0,045 
0,60 — 0,000 
PD; P; 

— I = 06070 075 080 085 0,0 095 1,00 105 1,10 1,15 1,155 
OF |IF 


0,00 0,801 0,881 0,965 1,054 1,149 1,250 1,358 1,476 1,607 1,756 1,937 1,961 
0,05 0,713- 0,790 0,871 0,955 1,045 1,141 1,245 1,358 1,481 1,624 1,796 1,820 
0,10 0,633 0,706 0,782 0,863 0,949 1,039 1,138 1,246 1,364. 1,499 1,663 1,684 
0,15 0,558 0,628 0,702 0,778 0,860 0,947 1,040 1,144 1,256 1,385 1,543 1,564 
0,20 ),488 0,554 0,623 0,697 0,775 0,858 0,948 1,046 1,154 1,276 1,426 1,447 
0,25 0,420 0,483 0,550 0,620 0,695 0,775 0,860 0,953 1,056 1,174 1,316 1,336 
0,30 0,358 0,418 0,482 0,548 0,620 0,697 0,778 0,867 0,966 1,078 1,215 1,234 
0,35 0,299 0,357 0,418 0,482 0,550 0,623 0,701 0,787 0,881 0,988 1,118 1,136 
0,40 0,242 0,298 0,356 0,418 0,483 0,552 0,627 0,708 0,798 0,902 1,0%6 1,044 
0,45 0,189 0,242 0,298 0,356 0,419 0,485 0,558 0,636 0,722 0,820 0,939 0,955 
0,50 0,138 0,1% 0,243 0,299 0,359 0,422 0,492 0,567 0,648 0,743 0,857 0,873 
0,55 0,091 0,139 0,191 0,245 0,302 0,363 0,428 0,500 0,579 0,669 0,778 0,794 
0,60 0,045 0,091 0,140 0,192 0,247 0,305 0,368 0,437 0,512 0,598 0,703 0,718 
0,65 0,000 0,045 0,092 0,141 0,193 0,249 0,310 0,376 0,448 0,531 0,632 0,645 
0,70 — 0,000 0,045 0,092 0,142 0,196 0,253 0,317 0,386 0,465 0,562 0,575 
0,75 — 0,000 0,045 0,093 0,144 0,200 0,260 0,326 0,402 0,494 0,507 
0,80 — 0,000 0,046 0,095 0,148 0,206 0,269 0,342 0,430 0,442 
0,85 — 2 0,000 0,047 0,098 0,153 0,213 0,283 0,367 0,378 
0,% — 0,000 0,048 0,102 0,158 0,225 0,306 0,317 
0,95 — 0.000 0.050 0,106 0,168 0,245 0,256 
1,00 — 0,000 0,052 0,113 0,186 0,196 
1,05 0.000 0.057 0,127 0,136 
1,10 7 779,00070,08620,025 
1,15 er ,0007.0,008 
15155 BR ex — 0,000 


Zusammenhang zwischen 0, und r muß nun noch gemäß 
. Gl. (©) zahlenmäßig ausgewertet werden. Das Ergebnis 
ist graphisch in Abb.7 und numerisch in der vorherstehen- 
den Zahlentafel 3 niedergelegt. In der Abbildung sind 
r/r, als Abszisse und 0,/05 als Ordinate aufgetragen, wäh- 
rend p,/or als Kurvenparameter gewählt ist: nach Ziffer 3 
schwankt dieser Parameter zwischen 0 und dem größtmög- 


m +7000 


ae - 77185 
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Abb. 8. 


lichen Wert von p//op=1,155. Jede Parameterkurve fällt 
von ihrem Maximum an der Innenseite monoton auf Null 
an der Außenseite ab, wobei 


en 2 h 


ug r; 


die bereits in Tabelle 2 aufgeführten Werte an- 
nimmt. In der entsprechend aufgebauten Zahlen- 
tafel werden die r/r,-Werte in Abhängigkeit von 
or/Ip abgelesen, wobei jede Säule einer Para- 
meterkurve entspricht. Aus den so abgelesenen 
o,-Werten werden dann die 0,-Werte nach Ziffer 4 
bestimmt. 

Für den höchstmöglichen Innendruck p; = 
1,155 07; ist der Verlauf von Radial- und Tangen- 
tialspannung aus Abb. 8 ersichtlich. Die Tangen- 
tialspannung steigt von — 0,578 or auf + 1,000 or. 
Für einen Innendruck gleich der Fließspannung 
zeigt Abb.9 den Spannungsverlauf. Die Tan- 
gentialspannung wird jetzt an der Innenseite ze- 
rade Null und nimmt an der Außenseite gerade 
den Wert der Fließspannung an. Ist der Innen- 
druck gleich 85 % der Fließspannung, so steigt 
nach Abb. 10 die Tangentialspannung von 
+ 0,252 or auf + 1,000 or. 


Wie schon vorher erwähnt, steht der von der 
Innen- zur Außenseite ansteigende Verlauf der 
Tangentialspannungen in schroffem Gegensatz zu 
dem von innen nach außen abnehmenden Ver- 
lauf nach der Elastizitätstheorie. Besonders be- 
merkenswert ist der Übergang von Zug- zu 
Druckspannungen, wie er für Innendrucke ober- 
halb der Fließdruckspannung an der Innenseite 
in Erscheinung tritt. Diese tangentialen Druck- 
spannungen liefern erst die Voraussetzung dafür, 
daß ein über die Fließdruckspannung hinaus- 
gehender Innendruck auftreten kann. Mit dem 
Erreichen der 1,155fachen Fließdruckspannung ist 
auch diese Kompensationsmöglichkeit erschöpft 
und eine weitere Innendrucksteigerung unmöglich. 


12 F. Tölke, Spannungsverteilung in dicken Rohren. 
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Abb. 9. en Abb. 10. 
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Außenrand 


Abb. 11. 


7. Die Mindestrohrdicke 
bei gleichzeitigem Innen- 


und Außendruck. 


Wird in Gl. (9) o,= 
— P,lope gesetztsgsomger. 
gibt sich der Außenhalb- 
messer r, als Funktion von 
r, bei gleichzeitigem Innen- 
und Außendruc. Wird 
hiervon r, abgezogen, so 
ergibt sich die zugehörige 
Rohrdicke h. Da voraus- 
setzungsgemäß das ganze 
Rohr sich im Fließzu- 
stande befindet, so ist 
dieses A die Mindest- 
rohrwandstärke, die bei 
gleichzeitigem Innen- und 
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Außendruck möglich ist. 
Man erhält 


SF OF 
fı p, 3. (Bas 
| 7, Ka (2) 
ER | 
4 0 * O/|. (14) 


In Gl. (14) entspricht das 
obere Vorzeichen dem 
Fall, daß der Innendruck 
größer als der Außen- 
druck,das untere demFall, 
daf3 derInnendruck kleiner als derAußendruck ist, 


Für den meist vorliegenden Anwendungsfall, 
daß der Innendruck größer als der Außendruck 
ist, ist der Verlauf der Rohrdicke in Abhängig- 
keit von p,/or mit p;/or als Parameter aus Abb. 11 
ersichtlich. Ferner können die A/r;-Werte aus der 
entsprechend aufgebauten Zahlentafel 4 unmittel- 
bar entnommen werden. 


8. Die Mindestrohrdicke bei reinem Außendruck 


Wird in Gl. (14) p;=0 gesetzt und, ent- 


sprechend der damit von außen nach innen ab- 
nehmenden Radialspannungsverteilung, das untere 
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Vorzeichen gewählt, so ergibt sich die Mindestrohrdicke bei reinem Außen- 
druck, Man erhält > 3 (= Pa 
— arc s — 

= 4 ın 4 Or 


h=r, V ee =@) 


OF [0] 
Wird h/r;als Funktion von p,/Or in einem Be System”aufgetragen, so 
ergibt sich der aus Abb. 12 ersichtliche Funktionsverlauf. Im Gegensatz zum 
Rohr bei reinem Innendruck kann jetzt der Druck nicht mehr über die Fließ- 
grenze hinaus gesteigert werden, denn für P,= Or verschwindet in Gl. (15) 


1+ 


(15) 


p2\® 


der Nenner, womit die Rohrdicke bereits unendlich groß werden müßte, Für “'° 


genauere Rechnungen kann die Zuordnung von h/r, und p,/or aus der nach- 
folgenden Tabelle 5 entnommen werden, 


Tabellen). 
p,/or | 000 005 010 0,15 020 025 030 035 0,40 
hir, | 0,000 0,052 0,109 0,170 0,237 0,311 0,390 0,481 0,582 
p,/op | 040 045 050 055 060 065 070 0,75 0,80 
hir," | 0,582 0,695 0,826 0,977 1,156 1,370 1,635 1,973 2,425 
p,/or | 0,80 0,85 0,90 0,95 1,00 
hie, | 2,425 3,080 4,163 6,558 © 


9. Rohre unter Innendruck bei optimaler Vorspannung. 
In dem wichtigen Anwendungsfalle, wo der Außendruck durch Vorspan- 
nung erzeugt wird, läßt sich unmittelbar diejenige Vorspannung angeben, 
bei welcher sich die kleinste Rohrdicke ergibt. In diesem Falle müssen zwei 
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F. Tölke, Spannungsverteilung in dicken Rohren. 
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Bei gokimaler 


Vorspannung 


voneinander unabhängige Belastungszustände gleichzeitig betrachtet werden, nämlich ein- 
mal der des vorgespannten Rohres nach Gl. (14), bei welchem die Vorspannung in Gestalt 
des Außendruckes p, in Erscheinung tritt, und einmal der des Rohres unter Vorspannung 
allein nach Gl.(15). Die optimale Vorspannung ist dann diejenige, bei welcher sich 
nach beiden Formeln unter Berücksichtigung des vorgegebenen Innendruckes p; und d.r 
Fließspannung or die gleiche Rohrdicke ergibt. Trägt man den zu Gl. (15) gehörigen Funk- 
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tionsverlauf der Abb.12 in Abb. 11 mit hinein, wie es in 


Abb.13 geschehen ist, so hat manı in den Schnittpunkten 
der Vorspannungskurve mit den Parameterkurven den zu 
dem betreffenden p,/0p-Wert gehörigen optimalen Vor- 
spannungswert p,/%p. Numerisch löst sich die Aufgabe 
durch Gleichsetzen der h/r;-Werte von Gl. (14) und Gl. (15). 
Dies führt zu der transzendenten Gleichung 
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Das Ergebnis der numerischen Auflösung ist 


W, Ihlenburg, Lahnbrücke Limburg. 
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(16) 


in Tabelle 6 zusammengestellt. 


Tabelle 6. Der zugehörige Funktionsverlauf ist | 
Py/OF 8.00% 0,0570.10° 0,15 ° 0,20. 0,25 05072.0.552..0.30) us Abbas tie 
pePt/o, | 0,000 0,025 0,050 0,074 0,096 0,119 0,141 0,162 0,184 Die zu 
Pı/OF 040 045 0,50 0,55 0,60 0,65 0,70 0,75 0,80 dicken ergeben sich durch Einsetzen 
pePt/o, | 0,184 0,205 0,226 0,247 0,269 0,290 0,311 0,331 0,350 > ie 2 u 2 
j ifter 8. ine entsprechende uf- 
P,/OF 0,30. 085° 0902095. 1.007 11.057 311025, BD ze > wazung liefert den u ae 
poP}/or 0,350 0,370 0,390 0,412 0,437 0,459-.0,484 0,510 0,515 sichtlichen Verlauf. 
a ’ ’ ’ ’ 


Wie der zugehörige Funktionsverlauf von Abb.14 er- 
kennen läßt, ergibt sich hier eine nahezu lineare Abhän- 
gigkeit gemäß der Formel 

pSP!/or = 0,445 p//op. (17) 
Für das Verhältnis von optimalem Vorspanndruck zu 
Innendruck erhält man die folgende Tabelle 7: 


Was durch die Vorspannung bei dicken Rohren er- 
reichbar ist, läßt Abb. 17 erkennen, in der die Rohrdicken 
des nicht vorgespannten und des optimal vorgespannten 
Rohres miteinander verglichen sind. 


Abb.18 und 19 zeigen den Verlauf der Radial- und 
Tangentialspannungen in optimal vorgespannten Rohren, 
wie er sich nach den allgemeinen 


Tabelle 7. 3 7. 

Formeln ergibt, und zwar für den 

= Pi/OF N ER N DE N N le Grenzfall eines Innendruckes gleich 

peP%p, 0,500 0,500 0,500 0,494 0,486 0,478 0,470 0,465 0,460 der 1,115fachen Fließspannung und 

060 065 070 075 0,80 für den Fall eines Innendruckes gleich 

EXe Ve der Fließspannung. Gleichzeitig sind 

pePtp, | 0,460 0,456 0,452 0,449 0,448 0,446 0,444 0,441 0,438 in die Abbildunsen en 

P//OF u ME BE WO RO AO ee 1 aus der Vorspannung allein mit auf- 
pePt/p, | 0,438 0436 0,433 0430 0433 0437 0,441 0,444 0,447 senommen yarden: 


Die Notbrücke der Autobahn über die Lahn bei Limburg. 
Von. Dipl.-Ing. Dr. phil. Wilhelm Ihlenburg, Frankfurt (Main). 


Die Autobahnbrücke über die Lahn bei Limburg 
wurde 1937—1939 erbaut. Einzelheiten vgl. Bautechnik 17 
(1939) S. 554 uf. 


Räumung. Ende März 195 wurden drei mittlere 
Pfeiler gesprengt, vgl. Bauingenieur 24 (1949) S. 49, wo 
auch Bilder der alten Brücke und des Ersatzbauwerkes 
wiedergegeben sind. Die Trümmermassen wurden zu 
52 000 m? berechnet, so daß die Räumung eine bedeutende 
Aufgabe war. Die Firma Ph. Holzmann AG, Frankfurt 
(Main), räumte bis zum Oktober 1945 mit 2 Baggern Eisen- 
bahn und Straße. Die Räumung des Flusses war erheblich 
schwieriger. Eine erste Räumung (11000 m?), die 
wenigstens den notwendigsten Wasserabfluß gestattete, 
wurde noch 1945 ausgeführt. 


Sehr unangenehm wurde ein Hochwasser der Lahn im 
Februar 1946. Das Hochwasser setzte wiederum die 
aufwärts gelegenen Ortschaften unter Wasser und stürzte 
über die Trümmer mit solcher Gewalt, daß weitreichende 
Auskolkungen entstanden und der Bahndamm an einer 
Stelle unterspült wurde. Eine Lokomotive stürzte hier 
in den Fluß und konnte nicht mehr geborgen werden. 


Die weitere Räumung des Flusses und Ufergeländes 
wurde von der Firma Ph. Holzmann im Auftrage des 
Autostraßßenamtes Frankfurt (Main) durchgeführt. Sie 
dauerte von Mai 1946 bis April 1948 und hatte stark 
unter den Schwierigkeiten vor der Währungsreform zu 
leiden. Die Beschaffung von Arbeitskräften, Arbeits- 
kleidern und Arbeitsschuhen, von Verpflegung, Unter- 
kunft, Transportmitteln, Treibstoff und Kohlen blieb eine 
ständig neu zu lösende schwierige Aufgabe. Ein Bagger 
großer Ausladung räumte den Fluß, indem er Dämme 


vorbaute, um alle Trümmer zu erreichen und die Dämme 
dann wieder zurückbaute. Ein zweiter Bagger räumte 
zuerst das linke, dann das rechte Ufer. Ständige Spren- 
gungen und ein ausgedehnter Betrieb mit Kippwagen und 
Lokomotiven waren notwendig. Das rechte Ufer wurde 
nur 50 m breit geräumt, was für den Abfluß des Hoch- 


Abb. 1. Bauarbeiten am rechten Ufer, 


wassers genügte. Es mangelte an Platz, um die geräumten 
Trümmer unterzubringen, da nur geringe Mengen an 
anderen Baustellen zum Wiederaufbau verwendet werden 
konnten. Ein Teil wurde am linken Flußufer gelagert, 
der größte Teil auf einem von der Stadt Limburg zur 
Verfügung gestellten Gelände am rechten Ufer. Im 
ganzen wurden außer den schon erwähnten Mengen 
5900 m? unter Wasser, 17000 m? über ‘Wasser geräumt. 
Der Rest der Trümmer mußte liegen bleiben, da er nicht 
mehr untergebracht werden konnte. 
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Zugbandsicherung. Über dem Pfeiler N am 


rechten Ufer (Abb. 1 und 3) waren beim Einsturz bis zu 
4cm breite Risse entstanden und der Scheitel des letzten 


Gewölbes hatte sich um 34 mm gesenkt, Da zu befürch- 
ten war, daß der hohe Endpfeiler M nachträglich ein- 
stürzen könnte, mußte er schnellstens gesichert werden. 


in jedem Pfeiler 


=--4 


Arbeitsbühne 


Abb. 2. Zugbandsicherung. 


N 
betoniert und auf ihre vorstehenden Köpfe die Lehrgerüste 
für die Gewölbe aufgesetzt. Die Köpfe der Träger 
wurden dann mit Beton verkleidet. Wie aus Abb.2, 7 
und 8 zu ersehen, wurden 12 dieser Trägerköpfe frei- 
gelegt und 4 Zugbänder angeschlossen, indem ein Zug- 
band 3 Träger zusammenfaßte. Jedes Band konnte mit 


W, Ihlenburg, Lahnbrücke Limburg. 


Beim Bau der Massivbrücke wurden 
13 Stück Träger 
IP 40 unter dem Gewölbekämpfer ein- 


15 


Schwenkern abgelassen, unter dem Gewölbe zusammen- 
gebaut und behelfsmäßig an die Konsolträger angehängt. 
Diese wurden freigelegt, die Zugbänder auf den Ge- 
wölben zusammengebaut, auf die Arbeitsbühnen abge- 
lassen, darauf verschoben und angeschlossen. Gemäß der 
für Pfeiler M und N durchgeführten Rechnung, bei der 
das Gewölbe als Bogenscheibe angesehen und die 
elastische Durchbiegung der Pfeiler berücksichtigt wurde, 
wurde jedes Zugband mit 150 t angespannt, bezogen auf 
eine mittlere Temperatur von 10°. Die Haftspannung der 
in die Pfeiler eingebauten Peiner-Träger betrug hierbei 
noch nicht 1 kg/cm?, so daß die einbetonierten Träger 
den Zug einwandfrei auf die Pfeiler übertragen konnten. 
Am linken Ufer waren die Risse in den Pfeilern nach 
dem Einsturz 14,8 und 4 mm stark, so daß das letzte noch 
vorhandene Gewölbe ebenfalls aus Sicherheitsgründen mit 
4 Zugbändern versehen wurde (Abb. 7 und 8). Die Öft- 
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Abb.4. Querschnitte. 3 


nung M-N war Ende Oktober 1946, die Öffnung D-E im 
Januar 1947 gesichert. 

Entwurfder Notbrücke, Dazu vgl. man Bau- 
ingenieur 24 (1949) S. 79. 

Für die Hauptträger und Verbände konnte ein R-Gerät 
aus früheren Wehrmachtsbeständen zur Verfügung ge- 
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Abb. 3. Ansicht der Notbrücke von Oberstrom, F Fr 
6 
2 hydraulischen Pressen angespannt werden. Die beim 


Anspannen erreichte Stellung des Zugbandes wurde durch 
einen Keil festgehalten. Bei der Aufstellung wurde die 
Konstruktion von der mit der Ausführung beauftragten 


Firma Stahlbau Lavis, Offenbach (Main), oben auf der 


Fahrbahn angefahren. Die Arbeitsbühnen wurden mit 
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Es ergab sich die in Abb. 3 dargestellte 
Konstruktion. Die Hauptträger wurden zweistöckig und 
erhielten 8 m Systemhöhe. Auf den Pfeilern G und K 
wurden Stahlstützen vorgesehen, die beim Wiederaufbau 
der Massivbrücke ummantelt werden können. Da die 
Hauptträger des R-Gerätes nur 5,l m Abstand besaßen, 


stellt werden. 


kön _ —e. 
2 | 


16 W. Ihlenburg, Lahnbrücke Limburg. 


mußten für die 7,85 m breite Fahrbahn und für die Geh- 
wege Konsolen angehängt werden, so daß der Quer- 
schnitt Abb. 4 und 5 entstand. Die Bordkanten wurden, 
um den Fahrern bei dem zweibahnigen Verkehr und bei 
starkem Wind auf der hoch über dem Tal liegenden 
Fahrbahn genügende Sicherheit zu geben, auf 30 cm 
erhöht. Um die Brücke gegen einseitige Belastung und 
bei der Aufstellung gegen Wind genügend verdrehungs- 
steif zu machen, erhielt sie einen oberen und unteren 
Verband. Die nötige Seitensteifigkeit wird durch die 
Fahrbahnplatte aus Stahlbeton erreicht, deren Felder 3 m 
weit von Querträger zu Querträger gespannt sind und die 
unmittelbar befahren wird. 

Der Durchhang der 8 m hohen Hauptträger aus stän- 
diger Last wurde in der Seitenöffnung zu 46 mm, in der 
Mittelöffnung zu 150 mm berechnet. Da bei dem R-Gerät 
bereits alle Anschlußlöcher auf endgültigen Durchmesser 
vorgebohrt sind, konnten die Hauptträger nicht überhöht 
werden. Die Konsolen erhielten deshalb wechselnde 
Neigung. Die Randträger neben dem Geländer wurden 
auf den Konsolen verschieden hoch unterlegt, so daß sie 
nach Aufbringen der Fahrbahndecke, sobald die gesamte 
Durchbiegung der Hauptträger aus ständiger Last vor- 
handen war, eine Gerade bilden mußten und Fahrbahn- 
platte und Geländer auch gerade wurden. Alle Verbin- 
dungen wurden geschraubt und mit Palmuttern gesichert. 
Dabei erhielten die Stöße der Gurtungen und die An- 
schlüsse der Wandglieder Schrauben von 35 mm Durch- 
messer. Um diese Verbindungen stets prüfen, die Fahr- 
bahndecke leicht ein- und ausschalen und den Anstrich 
ausführen zu können, wurde die Brücke mit einem 
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inneren und zwei äußeren Besichtigungswagen versehen, 
wobei die letzteren auf den Gehwegrandträgern liefen 
und mit Podesten am Obergurt, an den mittleren Knoten- 
punkten und am Untergurt versehen wurden (Abb. 4). 
Die drei Wagen laufen über die ganze Brücke durch, 
werden von Hand angetrieben und sind mit Sicherheits- 
bremsen versehen. 

Die beiden 36 m hohen Stahlstützen wurden aus 
St 52 hergestellt. Nach Vergleich an Modellen mit 
rahmenartig ausgebildeten Stützen wurde die aus den 
Bildern zu ersehende Form mit Streben gewählt. Die 
Pfosten haben I-Querschnitte mit 1,80 m breitem Steg- 
blech und 0,8 m breiten Gurtplatten Abb. 4. Die Stützen 
wurden, um genügende Standsicherheit bei 250 kg/m? 
Wind zu erreichen, 6 m tief im Beton der Pfeiler G und K 
verankert. Sie wurden mit Zugbändern an die Anker- 
träger angeschlossen und auf diese Weise fest in die 
Pfeiler eingespannt, waren bei ihrer Höhe aber doch so 
elastisch, daß auf ihren Köpfen keine Rollenlager nötig 
waren. Die Pfeilervorköpfe wurden für die Betongewichte 
über den Ankerträgern an der Oberstromseite verlängert. 
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Die Bruchflächen der Endpfeiler E und M des Massiv- 
brückenteils wurden verblendet und die Sparkammer mit 
einer bewehrten Auflagerbank versehen. Die stromab- 
wärtigen Sparkammern der Pfeiler wurden abgeschlossen 
und gegen Witterungseinflüsse mit einer Decke versehen. 
Die Pfeiler wurden teils mit Werksteinen, die aus den 
Trümmern geborgen waren, teils mit Kunststeinen ver- 
blendet, der Pfeiler G, um ihn schneller fertigstellen zu 
können, jedoch nur an den Vorköpfen. 


Bau der Pfeiler. Die Firmen Dyckerhoff & Wid- 
mann, Wiesbaden-Biebrih, und Ph. Holzmann AG, 
Frankfurt (Main), begannen mit dem Wiederaufbau der 
Pfeiler im Oktober 1947. Die Arbeit ging anfangs wegen 
der geschilderten Schwierigkeiten nur langsam voran und 
wurde durch ein Hochwasser im Januar 1948 und den 
langanhaltenden Frost im Februar sowie durch Arbeiter- 
mangel stark behindert. Erst nach der Währungsreform 
ging die Arbeit schneller vorwärts. 


Für die Arbeiten am Pfeiler EZ wurde die Baustelle 
oben auf der Fahrbahn der gewölbten Brücke eingerichtet, 
wo auch die Kunststeine hergestellt wurden. Die Trüm- 
merteile an der Pfeilerwand wurden abgesprengt. Am 
Boden der Sparkammer wurden Träger vorgekragt, an 
die die Rüstung für die Herstellung der Verblendung an- 
gehängt und mit dem Hochgehen der Verblendung auf- 
gerichtet wurde (Abb. 7). 

Der Pfeiler G wurde von den Trümmern freigelegt, 
wobei sich herausstellte, daß er durch die Sprengung bis 
unter Wasser zerstört war. Die dadurch nötige Baugrube 
wurde gegen den Fluß durch einen Damm abgeschlossen. 
Der Bahndamm mußte durch eine gegen den Pfeiler- 
stumpf abgesteifte Spundwand gesichert werden. In der 
Grube konnte das Wasser bis zum obersten Fundament- 
absatz gehalten und eine Betonvorlage aufgelegt werden. 
Der Pfeiler wurde dann in üblicher Weise aufgebaut, so 
daß die Auflagerbank im November 1948 betoniert wer- 
den konnte. 

Schwieriger war die Arbeit am gesprengten rechten 
Uferpfeiler / (Abb. 3), der für eine Hilfsstütze, die beim 
Freivorbau der Mittelöffnung des stählernen Überbaues 
nötig war, hergerichtet werden mußte. Der Pfeiler wurde 
von Trümmern geräumt und vollständig mit Spundwand 
umgeben, die in dem schiefrigen Flußboden zwischen 
Trümmern schwierig zu rammen war. Der Pfeiler war 
unter Wasser bis auf die Fundamentplatte zerstört. Er 
wurde unter Wasserhaltung bis zur Höhe des benach- 
barten Ufers hochgeführt und zunächst glatt abgeschlossen. 
Nach Aufstellen des unteren Teils der 41 m hohen 
stählernen Hilfsstütze wurden deren Ankerträger mit 
einer Auflast aus Beton und Steinen versehen. 


Der Pfeiler X, auf dem die rechte Hauptstütze des 
Überbaues errichtet wurde, war nicht gesprengt, sondern 
nur umgestürzt (Abb. 1). Bei der Räumung wurde ein 
etwa 6m hoher Stumpf freigelegt, in den Verzahnungen 
eingearbeitet wurden, damit der wiederaufzubauende Teil 
des Pfeilers nicht abgleiten konnte. Die Verlängerung auf 
der flußaufwärts liegenden Seite wurde in offener Bau- 
grube unter einfacher Wasserhaltung auf den Vorsprung 
der Fundamentplatte aufgesetzt. 


Der rechte Endpfeiler M mußte ebenso wie der Pfeiler 
E ausgebaut werden. Da jedoch die Firma Ph. Holzmann 
unten am Ufer eingerichtet war, mußte er von unten 
her zu erreichen sein. Es wurde deshalb ein Bauauf- 
zug stromaufwärts gestellt und ein stählernes, 3+ m 
hohes Rohrgerüst (Mero-Gerüst von Dr.-Ing. Mengering- 
hausen), von unter her auf einem Betonfundament zu- 
nächst an der Seite flußaufwärts, dann Außabwärts auf- 
gerichtet (Abb. 1 und 8). Dieses Stahlgerüst besteht aus 
Rohren von 60 mm Durchmesser und 15 mm Wand- 
stärke, die in eine im Knotenpunkt liegende Kugel, die 
18 Gewinde enthält, eingeschraubt werden. Alle Stäbe 


DER BAUINGENIEUR 
25 (1950) HEFT 1 


sind durch diese Kugel zentrisch angeschlossen, so daß 
ihre Tragfähigkeit voll ausgenützt wird. Jedoch können 
die Stablängen nicht verändert werden, so daß nur Felder 


von 2,0 oder 1,0m Länge bezüglich Höhe hergestellt 
werden können. 


Kabelsicherung. Die beim Einsturz der Brücke 
über Pfeiler N entstandenen Risse wurden durch auf- 
gelegte Zementbänder ständig beobachtet. Als im März 
1949 bei sehr trockenem Wetter morgens niedrige Tempe- 
raturen auftraten und nachmittags starke Sonnenbestrah- 
lung, rissen die am Fuße des Pfeilers M und über dem 
- Pfeiler N angebrachten Bänder. Die Risse öffneten sich 
am Vormittag und schlossen sich wieder am Nachmittag. 


SI FR 
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Abb. 6. Kabelverankerung. 


Dies Verhalten wurde auf starke Spannungsänderungen in 
der Zugbandsicherung zurückgeführt, denn die Bänder 
aus St 37, die nur mit 1400 kg/cm? angespannt worden 
waren, ändern bei einer Temperaturänderung von 10° 
ihre Spannung bereits um 250 kg/cm? -- 18%. Obwohl 
die Stahlzugbänder keine Schäden zeigten und die 
Senkung des Gewölbescheitels M-N nicht größer gewor- 
den war, erschien es doch mit Rücksicht auf die beab- 
sichtigte Überleitung des Verkehrs notwendig, die Zug- 
bänder durch eine Sicherung aus Stahlkabeln zu ersetzen, 
die über 8000 kg/cm? angespannt und dadurch nur mit 
3% gegen eine Temperaturänderung von 10° empfindlich 
waren (Abb. 3). 

Die Pfeiler M, N und der Fuß des Widerlagers O wur- 
den hierzu mit je 5 Bohrlöchern von 100 mm Durch- 
messer in 3m Absiand versehen. Dazu wurden auf den 
vorhandenen Zugbändern Gerüste errichtet und die Bohr- 
löcher durch eine Böhlersche mit Luftdruck angetriebene 
Stoßbohrmaschine mit Kronenbohrern hergestellt. Das 
Widerlager auf der Seite Köln wurde von beiden Flügeln 
her aufgebrochen. In den Flügeln wurde durch Sprengen 
und unter der Hinterfüllung des Widerlagers im Stollen- 
bau eine Kammer von 2,5 m Breite und 3,3 m Höhe her- 
gestellt (Abb.6). Der Stollen wurde ausgemauert. Dann. 
wurden vom Pfeiler M her 5 Kabel bis in die Widerlager- 
kammer durchgezogen. Der am Pfeiler M schon vorhan- 
dene Kopf wurde, soweit notwendig, vorerst in den Pfei- 
ler eingelassen und das Kabel durch eine Winde vorläufig 


W. Ihlenburg, Lahnbrücke Limburg. 17 


gespannt. Es wurde in der Kammer auf die vorher ein- 
gemessene Länge abgeschnitten, nach oben gebogen und 
der zweite Kabelkopf angegossen. Vor dem Pfeiler M und 
2 = Widerlagerkammer wurden nun hinter die Kabel- 
öpfe Traversen aus je 2 Peiner-Trägern gelegt und die 
5 Kabel in der Kammer des en a Weisen 
druckpressen zugleich auf je 120t Zug angespannt. Auf 
diese Weise waren auf der Nordseite der gefährdete Pfei- 
ler M und die zwei noch vorhandenen Gewölbe zugleich 
gesichert. 

Auf der Seite Frankfurt/M. wurden die Kabel vom 
Pfeiler E aus durch die Pfeiler D-C-B hindurch bis in eine 
Kammer hinter dem Widerlager A gezogen (Abb. 3). Die 
Kammer im Widerlager wurde ebenso wie im nördlichen 
Widerlager durch Sprengen und im Stollenbau hergestellt. 
Die Kabel wurden jedoch in der Sparkammer des Pfeilers 
D umgelenkt und durch die Sparkammern hindurchge: 
zogen, damit die Bohrlöcher in den Pfeilern D-C-B von 
den Sparkammern aus hergestellt werden konnten. Da die 
Sparkammern aber in der Mitte eine Scheidewand von 
2m Stärke besaßen und der Pfeiler E wegen seiner gerin- 
gen Höhe weniger elastisch war als der Pfeiler N, wurden 
auf der Seite Frankfurt/M. nicht 5, sondern 6 Kabel durch- 
gezogen und mit je 120t angespannt. Auf diese Weise 
waren alle 4 Gewölbe und der Pfeiler Z zugleich gesichert. 

Die Tiefbauarbeiten für die Kabelsicherungen wurden 
von deu Firmen Ph. Holzmann AG, Frankfurt/M., und 
Dyckerhoff & Widmann, Wiesbaden-Biebrich, die Kabel- 
sicherung selbst von der M.A.N. bis zum Herbst 1949 
ausgeführt. 


Stahlüberbau. Die Stahlteile des R-Gerätes wur- 
den von der den Stahlüberbau ausführenden Firma 
M.A.N., Werk Gustavsburg, Ende des Jahres 1947 auf 
der Frankfurter Seite der Autobahn angefahren und ge- 
stapelt. Stützen, Konsolen und Besichtigungswagen wur- 
den neu angefertigt. Die Aufstellung begann am Pfeiler E 
im September 1948. 

Es wurde zuerst erwogen, die erste Öffnung des Über- 
baues auf Stahlgerüsten aufzustellen. Jedoch wären für 
die Beseitigung der zwischen Pfeiler E und Straße noch 
liegenden Trümmer schwierige Arbeiten nötig gewesen. 
Auch hätte die schnell zunehmende Höhe der Gerüste 
einen großen Aufwand an Stahl und Arbeit erfordert. 

Die erste Öffnung von 69m Stützweite wurde deshalb 


im Freivorbau aufgestellt, indem auf der Fahrbahn der 
noch vorhandenen Gewölbe ein Ballastträger von 105 m 


Abb. 7. Montage der ersten Öffnung. 


Länge aus R-Geräteteilen mit einem Bockkran schnell zu- 
sammengebaut, am hinteren Ende mit Bauteilen beschwert 
und in den Einsteigschächten der Massivbrücke gegen 
Winddruck verankert wurde. Dann begann der Freivor- 
bau, bei dessen Berechnung wegen der hohen und freien 
Lage der Brücke 250 kg/m? Winddruck angenommen 
wurde, In der Tat war an stürmischen Tagen die Arbeit 
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am Vorbauende unmöglich. Zur Überwindung der mehr 
als 8m hohen Stufe zwischen Ballastträger und Überbau 
wurden die ersten 27m mit einer Höhe von 16m vorge- 
baut (Abb.7). Die am Übergang zum 8m hohen Ballast- 
träger auftretenden ungewöhnlichen Kräfte mußten durch 
Verstärkungen aus St 52 aufgenommen werden. Die senk- 
rechte Last wurde beim Freivorbau auf den Pfeiler E ab- 
gesetzt. Als Vorbaugerät diente ein leicht ausgebildeter 
Doppelschwenker. Beim Freivorbau über der Straße 
wurde der Verkehr zeitweilig gesperrt. 


Das war jedoch über der Eisenbahn nicht möglich. Es 
mußte deshalb ein Schutzgerüst aus stählernen Rahmen 
errichtet werden, das mit Spundbohlen abgedeckt wurde 
und auf das eine Im hohe Lage Faschinen aufgebracht 
wurde (Abb.7). Das Schutzgerüst konnte ein 36m hoch 
herabfallendes 1100 kg schweres Gurtstück abfangen. Es 
sind jedoch beim Freivorbau keinerlei schwere Teile her- 
abgefallen. 

Die schweren Fußteile der Stütze G und die Anker- 
träger wurden durch einen am Fuß des Pfeilers aufge- 


Abb. 8. Montage der Mittelöffnung. 


stellten Schwenkkran aufgestellt (Abb.7), der auch die 
übrigen mit Eisenbahnwagen angefahrenen Stützenteile 
entlud. Die mit diesem Kran nicht mehr aufzustellenden 
oberen Stützenteile wurden vom vorkragenden Überbau 
aus aufgestellt, an den ein Ausleger angehängt wurde, der 
die oberen Stützenteile und die 11t schweren Kopfstücke 
der Stützen zog. 

Von der Stütze G aus wurde so weit angehoben, daß 
der Ballastträger an der Übergangsstufe spannungslos 
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wurde und abgetrennt werden konnte. Die Stützenlager 
wurden eingebaut und das 16m hohe Ende am Pfeiler E 
bis auf die Auflagerbank gesenkt. Es wurde gegen Wind- 
druck durch eine schnabelartige Verlängerung des oberen 
Verbandes am Pfeiler gesichert und für den wieder 69 m 
weiten Freivorbau der Mittelöffnung mit Bauteilen be- 
schwert. Die Mittelöffnung wurde aus dem zurückgebauten 
Ballastträger hergestellt (Abb. 8). 


Die Hilfsstütze aus Pfeiler I wurde wie die Stütze G I 


im unteren Teil durch den auf das rechte Lahnufer umge- 
setzten Schwenker, im oberen Teil wieder durch den am 
freivorgebauten Überbau angebrachten Ausleger aufge- 
stellt (Abb. 8). Die Standsicherheit der 41 m hohen Hilfs- 
stütze wurde durch eine nach flußabwärts gerichtete Strebe 
erreicht, deren Fuß mit Betonauflast versehen wurde. 
Nach Anheben des Überbaues auf der Stütze I wurde der 
Freivorbau bis zum Pfeiler M vollendet. Zum Schluß 
wurden die Endauflager auf Pfeiler E und M eingebaut. 


Fahrbahnplatte. Die Fahrbahnplatte wurde 
durch die Firma Dyckerhoff & Widmann KG, Wiesbaden- 
Biebrich, in der üblichen Weise auf Holzschalung beto- 
niert. Die 3m langen Randbalken an den Bordsteinen 
und die Gehwegplatten wurden jedoch als Fertigteile her- 
gestellt, die nach Aufstellung der Stahlkonstruktion sofort 
über die ganze Brücke verlegt wurden und als Arbeits- 
und Transportbahn dienten (Abb.4 und 5). Beim Her- 
stellen der Decke, das von der Seite Köln her begann, 
wurden auf den Randbalken Schienen verlegt, auf denen 
Arbeitsbühnen von 8m Stützweite liefen, von denen aus 
die Decke gestampft und abgezogen wurde. 


Die unmittelbar befahrene Stahlbetonplatte war auf die 
Querträger und auf die Randbalken abgestützt und wurde 
nach einem auf die Plattentheorie aufgebauten Verfahren 
des Verfassers berechnet. Dabei wurde angenommen, daß 
die Platte auf den 60 cm hohen durch die Bordkanten ge- 
bildeten Randbalken fest und frei drehbar gelagert ist. 
Das elastische Nachgeben der Querträger und das Durch- 
laufen der Platte über den Querträgern wurde bei der Be- 
rechnung berücksichtigt. Die Platte brauchte dadurch nur 
22cm stark zu werden und wurde mit wesentlich gerin- 
gerem Stahlverbrauch ausgeführt, als nach der üblichen 
Berechnung nach DIN 1045 erforderlich gewesen wäre. 


Der Verkehr über die Notbrücke soll noch im Jahre 
1949 eröffnet werden. Es ist zu wünschen, daß der Wieder- 
aufbau der schönen gewölbten Brücke bald folgt. 
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Der Lamellenholzbau mit geleimten Ver- 
bindungen in den Vereinigten Staaten von 
Amerika und in Schweden. 


Während beim Sperrholz die Faserrichtungen der zu- 
sammengefügten Platten abwechselnd senkrecht zuein- 
ander liegen, hat das Lamellenholz gleichlaufende Faser- 
richtung aller Schichten. Die Bauglieder in Lamellenbau- 
weise sind in jeder gewünschten Länge und Stärke aus 
dünnem Holz, das sonst für Bauzwecke vielleicht unge- 
eignet ist, herzustellen. Seltener werden die Lamellen 
hochkant, also parallel zu den angreifenden Lasten an- 
geordnet (Abb. 1a), obwohl ein aus mehreren Schichten 
zusammengesetzter Balken nachweisbar i.d.R. größere 
Festigkeit aufweist als ein einheitlicher Balken gleichen 
Querschnittes, da bei dem Lamellenträger Wachstumsfehler 
mehr ausgeschaltet sind. Für die Anordnung liegender 
Lamellen d.i. senkrecht zu den Lasten (Abb. 1 b) sprechen 
einige Vorteile: Die einfach herzustellenden gekrümmten 
Bauglieder führen zu biegungsfesten Bogen und Rahmen- 
konstruktionen, die wirtschaftlich, technisch und ästhetisch 
dem Fachwerk überlegen sind. Ferner können die Träger- 


höhen und Querschnitte leicht den statischen Erfordernissen 
angepaßt werden. Die Bauweise der liegenden Lamellen 
wird daher in den Vereinigten Staaten von Amerika 
weitestgehend bevorzugt. 

Da mechanische Verbindungsmittel wie Nägel und Bol- 
zen die Festigkeit des Holzes herabsetzen, werden heutzu- 
tage die Lamellen überwiegend mit Leim zusammengeklebt. 
Die ursprünglich verwendeten tierischen Leime (aus 
Knochen u. dgl. gewonnen) sind im Trockenen normaler- 


ce 


Abb. 1. Lamellenholz mit a) hochkant-gestellten und b) lıegenden 
Lamellen. 


weise sehr wohl geeignet, versagen aber, sobald Nässe oder 
hohe Temperaturen auftreten. An ihrer Stelle werden jetzt 
meist Kaseinleime verwendet, die allerdings teilweise 


| 
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auch bei Feuchtigkeit an Festigkeit verlieren und außerdem 
durch chemische Beimischungen gegen Mikroorganismen 
geschützt werden müssen. Diese Nachteile vermeiden die 
neuzeitlichen Klebestoffe aus Kunstharz (auf Harnstoff-, 
Phenol- oder Resorzin-Basis), die aber eine besonders sorg- 
fältige Handhabung erfordern. Längere Erfahrungen liegen 
über ihre Dauereignung noch nicht vor. Da wasserun- 
empfindlich, haben diese Kunstharz-Klebstoffe der La- 
mellenholz-Bauweise neue Anwendungsgebiete wie Schiff- 
bau, Flugzeugbau u.a. erschlossen. 


Gutgeleimte Lamellenbauteile werden statisch ge- 
nau so berechnet wie Bauglieder aus einem Stück. Die 
zulässigen Beanspruchungen auf Zug und Druck parallel 
zur Faser können gegenüber den bekannten Werten für 
Holz erhöht werden, da — wie schon erwähnt — Wachs- 
tumsfehler weniger wirksam werden. Aus verständlichen 
Gründen kann dieser Vorteil bei biegungsbeanspruchten 
Gliedern, in denen die äußeren Fasern die größte Bean- 
spruchung erhalten, nicht geltend gemacht werden. Dafür 
können bei Biegungsträgern für die geringer beanspruch- 
ten Teile nächst der Nullinie Hölzer geringerer Güte 
verwendet werden, sofern einheitliche Dehnung und ein- 
wandfreie Leimverbindung gesichert sind. 


Bei geraden Baugliedern ist die Dicke der Lamellen so 
zu wählen, daß die Leimfugen fest zusammengepreßt 
werden können; hierfür sind Stärken von etwa 5cm ge- 
eignet. Bei gekrümmten Baugliedern muß die Lamellen- 
dicke dem Krümmungsradius angepaßt werden, damit 
nicht Brüche beim Biegen eintreten. Man rechnet mit 
einem Verhältnis Lamellendicke zu Krümmungsradius 
von 1:100, besser 1:150, wobei zu beachten ist, daß 


Exerzierhalle in Illinois (35 m Stützweite). 


Abb. 2. 


zahlreichere dünne Lamellen die Kosten eines Bauteiles 
natürlich erheblich heraufdrücken. 

Aufbauend auf den Gedanken von Otto Hetzer, 
Weimar, des Erfinders der Lamellenholz-Bauweise, und 
unter Verwendung seiner Erfahrungen bei zahlreichen 
Ausführungen seit etwa 1910 wurde 1955 in den Vereinig- 
ten Staaten eine erste größere Halle von 14m Breite mit 
9 geleimten Lamellenbindern in Dreigelenkbogenform 
errichtet. 5 Binder hatten Rechteckquerschnitt mit ab- 
nehmenden Stärken vom Knick des Halbbogens zum 
Fußpunkt und Scheitel; 2 Binder hatten Lamellenflansche 
mit Sperrholzstegen und 2 Binder waren in Holzfach- 
werk hergestellt. Die Halle wurde umfangreichen Ver- 
suchen unterworfen. — 1936 wurde eine Kirche in Minne- 
apolis mit Lamellenbindern erstell. Die Binder 
haben Parabelform, Rechteckquerschnitt, 13m Stütz- 
weite, 12,2 m Scheitelhöhe und 4,3 m Abstand von ein- 
ander. In Erkenntnis der Vorteile dieser Bauweise nahm 
eine Firma dann die fabrikmäßige Herstellung von Bogen- 
bindern auf und fertigt sie noch heute in Großserien an. 
Verwendet wird gewöhnlich Kaseinleim, wenn nicht 
wegen Nässe o. dgl. Kunstharzleim benutzt wird. 

Während des 2. Weltkrieges brachte die Stahlverknap- 
pung einen großen Aufschwung der Lamellenholz-Bau- 
weise. U.a. wurde eine Exerzierhalle in Illinois errichtet, 
die 30,5 m zwischen den Seitenwänden mißt. Die Bogen- 
binder sind etwa 76cm hoch und haben, da sie die 
Außenwände durchstoßen, etwa 35 m Stützweite bei 
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12,8 m Scheitelhöhe. Die Binder sind in zwei Hälften 
hergestellt, im Scheitel durch Blechlaschen und Dübel 
verbunden und mit stählernen Zugstangen gegenein- 
ander verspannt. Auch für Flugzeughallen ist die La- 
mellenholz-Bauweise verwendet worden. Nach einer 
Halle von 30,5 m Stützweite wurde eine noch größere 
Halle mit 48 m weit gespannten Bogenbindern errichtet. 
Diese Binder wurden in 3 Teilen auf der Baustelle an- 
geliefert und mit 13mm dicken Blechlaschen verbunden; 
sie ruhen auf abgeschrägten Betonfundamenten derart, 
daß die Schübe benachbarter Bogen sich ausgleichen. Ver- 
spannungen mit Zugstangen wie üblich. 

In den Vereinigten Staaten sind besondere Herstel- 
stellungsverfahren für geleimte Lamellenholz-Bauteile 
entwickelt worden. Der Feuchtigkeitsgehalt des Holzes 
wird auf 8 bis 18 %/o beschränkt, je nach den Bauverhält- 


Abb. 3. Stoßausbildung a) stumpf, b) einfach überblattet, c) verzahnt 


überblattet, 


nissen und der Leimart. Um innere Spannungen zu ver- 
meiden, soll der Unterschied des Feuchtigkeitsgehaltes 
der einzelnen Lamellen nicht mehr als 5 %/o betragen. Die 
Lamellen werden auf glatte Oberfläche bearbeitet und 
sortiert. Die Stöße, früher i.a. stumpf ausgebildet, sind 
heutzutage mit einfacher oder verzahnter Überblattung 
(Neigung bis 1:12) üblich, insbesondere in höher bean- 
spruchten Teilen. Dabei ist zu beachten, daß der Stumpf- 
stoß die gleichmäßige Fortführung einer Krümmung stört. 
Für breite Bauglieder können schmalere Einzellamellen 
seitlich zusammengefügt werden. 

Gekrümmte Bauglieder werden liegend oder stehend 
mit Hilfe einer Lehre, deren konvexe Seite besonders 
sorgfältig bearbeitet sein muß, hergestellt. Obwohl letz- 
tere Art den Vorteil hat, daß der Leim nicht auf einer 
Seite zusammenläuft, ist die liegende Herstellungsweise 
meist einfacher, besonders bei breiten Elementen. Nach- 
dem die erste Lamelle auf dem Lehrgerüst befestigt ist, 
werden die nächsten durch einen mechanischen Leimver- 
teiler gezogen und übereinander aufgelegt. Die Lamellen 
werden durch Klammern in engem Abstande (etwa 45 cm 
bei geraden und bis zu 12cm bei gekrümmten Bauteilen) 
mıt einem Druck von 7 bis l4kg/cm? während einer 
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Abb, 4. Stehender Zusammenbau eines gekrümmten Bauelementes mit 
Lehre und Klammern, 


Dauer von 6 bis 12 Stunden je nach Art des Leimes zu- 
sammengepreßt. Man kann die Lamellen auch durch Na- 
gelung ohne Klammern zusammenhalten, wobei aller- 
dings die Gleichmäßigkeit des Druckes nicht ebenso ge- 
währleistet ist. Nach Abnahme der Bauteile von der 
Lehre werden Ränder und Enden abgearbeitet, ein 
Feuchtigkeit abweisender Überzug angebracht, die Enden 
in wasserdichtes Papier, das bis nach der Montage bleibt, 
eingewickelt. 
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Mit Lamellenholz lassen sich auch Fachwerk-Dach- 
binder mit gekrümmtem Obergurt, deren Untergurt und 
Wandglieder aus massivem Holz gebildet sind, herstellen. 
Ober- und Untergurt sind meist zweiwandig; die einwan- 
digen Pfosten und Streben werden dazwischengeschoben 
und mit Dübeln befestigt. Das Netzwerk des Fachwerkes 
wird so gewählt, daß auch bei unsymmetrischer Belastung 
im wesentlichen Ober- und Untergurt die Kräfte auf- 
nehmen, die Wandglieder nur gering beansprucht sind. 
Der Schub des Obergurtes wird durch stählerne Verbin- 
dungsstücke in den Zuggurt übergeführt. Da der Obergurt 
einen großen Krümmungsradius hat, werden Lamellen 
von 5cm Dicke verwendet. Die gelegentlich durchge- 
führte Sicherung von geleimten Stößen im Obergurt durch 
Bolzen hat sich als unnötig erwiesen. Binder dieser Art 
werden in den Vereinigten Staaten bei Stützweiten über 
25 m gern verwendet. 

In Schweden sind von zwei Firmen zwei verschie- 
dene Bauweisen entwickeltworden. Die eine Bauweise, von 
der einen Firma schon seit 1919 betrieben und weiterent- 


_ 


Abb.5. Zusammenbau eines Fachwerkbinders mit gekrümmtem 


Lamellenobergurt. 


wickelt, schließt an Hetzer an, erzeugtI -förmige Bau- 
teile mit breiten Gurten aus liegenden Lamellen, die an 
die zuvor hergestellten Stege angeschlossen werden. Die 
Fasern des Steges und seiner Aussteifungen sind gleich- 
laufend, um Schubspannungen bei Feuchtigkeitsänderun- 
gen auszuschalten. Bauliche Einzelheiten der Stöße und 
Herstellungsweisen sind die gleichen wie vorher be- 
schrieben. Nach dieser Bauweise sind Hallen mit Bogen- 
bindern bis zu 65m Stützweite, aber auch Sheddächer 
und einstielige Bahnsteigüberdachungen gebaut. 


Sheddach in Ulriksdal (Schweden). 


Abb. 6. 


1939 brachte eine Stockholmer Firma die „HB“-Bau- 
weise auf, die billiger und für weniger anspruchsvolle 
Zwecke sehr geignet ist. Hier werden die Stege durch 
zwei diagonal und rechtwinklig gekreuzt liegende Bretter- 
lagen von je etwa 25mm Dicke gebildet. Die Flanschen, 
ursprünglich aus Kernholz geschnitten, werden jetzt aus 
lotrechten Lamellen von ebenfalls etwa 25 mm Einzeldicke, 
die schrägüberblattet gestoßen werden, sofern die Länge 
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dies erfordert, gebildet. Verbunden werden alle Teile 
durch Nagelung. Für die Berechnung der Querschnitte 
und Nagelung werden die Biegungsmomente den Flan- 
schen, die Querkräfte dem Steg zugewiesen. Die Bau- 
weise eignet sich gut für Rahmentragwerke; die Rahmen- 
ecken werden dabei meist auf der Baustelle hergestellt. 
Zahlreiche landwirtschaftliche Schuppen sowie Hallen ver- | 
schiedenster Art, insbesondere die Mehrzahl der Flug- || 
zeughallen Schwedens mit Rahmenbindern bis zu 50m 
Stützweite und Dachträgern von 22m Länge, aber auch 
Brücken und Deckenträger in Fabrikgebäuden sind in. 
dieser Bauweise hergestellt. Bei Brücken hat man das 
Holz zur Konservierung mit einer Arsenikverbindung 
behandelt und den oberen Flansch der Träger mit Bitu- 
menpappe verkleidet. 

Die Lamellenbauweise wird, vor allem durch ihre 
vermehrte Maschinenarbeit, teurer als die massive Holz- 
bauweise sein. Diese höheren Bearbeitungskosten wer- 
den aber durch die vielseitigeren Anwendungsmöglich- 
keiten (baustoffsparende Bogen- und Rahmentragwerke) 


Flugzeughalle der schwedischen Luftwaffe in genagelter 
Holzbauweise. 


Abb. 7. 


und das bessere Aussehen, das oft kostspielige Verklei- 
dungen und Zwischendecken o.ä. unnötig macht, mehr 
als ausgeglichen. In den Vereinigten Staaten werden 
gute Hölzer wie Douglastanne und Yellowpine in nor- 
maler Bauholzqualität verarbeitet. An minder beanspruch- 
ten Querschnittsteilen geringerwertiges Holz zu verwen- 
den, hat sich nicht bewährt, da dieses die Maschinen- 
arbeit, das Biegen der Einzel-Lamellen und das Verleimen 
erschwert. Andererseits sind übertriebene Forderungen 
an die Holzqualität unnötig. Für erfolgreiche Anwen- 
dung dieser Bauweise ist neben einigen aus der Technik 
der Bearbeitung sich ergebenden Sondereinrichtungen 
eine gutgeschulte Arbeiterschaft wichtigste Voraussetzung. 


Von Interesse ist, daß der englische Verfasser dieses 
hier wiedergegebenen Berichtes die nur geringe Verbrei- 
tung dieser Bauweise mit geleimtem Lamellenholz in 
Großbritannien mit Bedauern feststellt und dieser Bau- 
weise auch dort eine gute Zukunft vorhersagt. In Deutsch: 
land sind die genagelten Holzträger in ihren verschieden- 
sten Anwendungsarten im Hochbau wie auch als Behelfs- 
brückenträger sorgfältig erprobt und vielfach verwendet 
worden. Über geleimte Lamellenträger liegen dagegen bei 
uns bislang weniger Erfahrungen vor. [Nach Building 
Digest 9 (1949), S. 187.] 


Dr.-Ing. Hoppe, Frankfurt/Main. 


Das Rhone-Kraftwerk Genissiat. 


Nach nahezu 10jähriger Bauzeit ist nunmehr das Rhone- 
Kraftwerk G£nissiat mit. seinen vier Maschinen von ins- 
gesamt 260000 kW in Betrieb genommen worden. Wenn 
auch die Hauptursachen für eine so lange Bauzeit kriegs- 
bedingt waren, so scheint doch die Errichtung eines Tal- 
sperrenkraftwerks, d.h. die Verbindung von Staumauer 
und Krafthaus zu einer Einheit (Abb. 1), mit zur Ver- 
längerung der Bauzeit beigetragen zu haben. Angesichts 
der Enge der Rhone-Schlucht wurde der ganze Beton mit 
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Abb. 2. 


u 


Abb. 4. 


Kabelkranen eingebracht (Abb. 2 und 3). Was Druckrohr- 
leitungen von 5,75 m Durchmesser im Innern einer Stau- 
mauer für enorme Anforderungen an die Herstellung 
stellen, zeigt mit eindringlicher Deutlichkeit Abb.4. Bei 
dem Einbau von Druckrohrleitungen in Massenbeton muß 
man sich ja stets vor Augen halten, daß bei der viel ge- 
ringeren Elastizität des massigen Betonkörpers 85 bis 90 %e 
des Wasserdruckes vom Beton aufgenommen werden 
müssen, was eine sehr schwere Armierung des Mauerbetons 
notwendig macht. In Ge£nissiat betrug der Außendurch- 
messer der Ringarmierung durchweg etwa 8m. 

Ein besonderes Interesse verdienen auch die Hoch- 
wasserentlastungsanlagen, die für die Abführung eines 
Hochwassers von über 3000 m?/s ausgelegt sind. Die nor- 
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male Entlastung erfolgt 
durch einen mächtigen Ab- 
flußgraben (Abb.5), die 
rn sowohl als Hochwasser- 
überlauf wie auch als mit 
beweglichen Schützen aus- 
gerüsteter Durchlaß be- 
trieben werden kann. Am 
talseitigen Ende stürzt das 
Wasser 40 m tief den rech- 
ten Rhone-Hang herunter, 
Von dem in die Luft ge- 
schleuderten Wasserstrahl 
erwartet man wenigstens 
eine teilweise Vernichtung 
der freiwerdenden Energie. 
Zu diesem Abflußgraben 
gesellen sich noch zwei 
seitliche Entlastungsstollen von 85m? Querschnitt, die 
während der Bauzeit zur Abführung der Baustellenhoch- 
wasser dienten. Beim Vollbetrieb übergibt jeder dieser 
Stollen dem Rhone-Tal eine Leistung von 2 Mio.PS. zur 
gefälligen Vernichtung. [Nach Schweiz. Bauzeitung 66 
(1948) S.91.] F. Tölke, Karlsruhe. 


Englische Untersuchungen über plastisch 
beanspruchte Stahlrahmen. 


Allgemeines. 


Auf Anregung der British Steelwork Association 
wurde von einer Reihe englischer Forschungsinstitute 
während der vergangenen 20 Jahre ein umfangreiches 
Programm zur Erforschung von Stahltragwerken unter Be- 
rücksichtigung der Plastizität des Baustahles durchgeführt. 
Bekanntlich gibt die bisher gebräuchliche „elastische 
Methode“, bei welcher der Sicherheitsgrad gegen Er- 
reichen der Fließgrenze der Bemessung des Bauwerks zu- 
grunde gelegt wird, insbesondere für statisch unbestimmte 
Systeme keinen Aufschluß über die tatsächlich vorhandene 
Tragfähigkeit. In Deutschland wurde auf der Grundlage 
der Plastizitätstheorie für ruhende Belastung das Trag- 
lastverfahren [1] entwickelt, das neben grundlegenden 
Untersuchungen in erster Linie den Durchlaufträger be- 
handelt. Der vorliegende Bericht gibt einen Überblick 
über die Erkenntnisse, die bei den in England durch- 
geführten Untersuchungen an plastisch beanspruchten 
Rahmentragwerken gewonnen wurden. Den Spannungs- 
untersuchungen liegt die idealisierte Spannungs-Diehnungs- 
Linie Abb.1 zugrunde, nach welcher die obere Fließ- 


er 


Abb. 5. 
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Abb. 2. Spannungsverteilung 
0 Dehnung infolge Biegemoment und Nor- 


Abb.1. Ideale Spannungs- 
Dehnungs-Linie, 


malkraft bei plastischer Bean- 
spruchung. 


grenze f, und die untere Fließgrenze f, unterschieden 


werden. In Deutschland wird im allgemeinen die weitere 
Vereinfachung getroffen, daß der horizontale Fließbereich 
mit f, unmittelbar an den elastischen Anstiegsast unter 
Fortlassung der oberen Fließgrenze anschließt. Die Span- 
nungs-Dehnungs-Linie liefert die Spannungsverteilung im 
Querschnitt, wobei ein Ebenbleiben der Querschnitte auch 
dann vorausgesetzt wird, wenn Teile des Querschnitts im 
Fließbereich liegen. Mit zunehmender Belastung werden 
nach Überschreiten der Fließgrenze immer weitere Quer- 
schnittsteile plastiziert, bis schließlich der ganze Quer- 
schnitt voll plastisch geworden ist. Abb.2 zeigt die Span- 
nungsverteilung eines durch Normalkraft und Biegungs- 
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moment beanspruchten Querschnitts: a) für teilweise 
plastische, b) für vollplastische Beanspruchung. Für einen 
Rechteckquerschnitt mit der Breite b und der Höhe 2h 
beträgt, wenn p die Normalbelastung in kg/cm? ist, das 
vollplastische Moment 
Fer 1 2 

My= 4 R-p): be 
das in Abb.3 für b=26mm und 2h = 51mm in Ab- 
hängigkeit von p dargestellt ist. Außerdem ist der gerad- | 
linige Verlauf des Momentes M, aufgetragen, das den . |) 
Grenzwert bildet, bei welchem das elastische Tragvermögen 
erschöpft, d. h. die Fließgrenze f, in einer Randfaser er- 
reicht ist. Für kleine Werte von p kann bei Berechnung 
des vollplastischen Momentes die Normalbeanspruchung 
vernachlässigt werden, da sich hierbei der Wert M, wenig 
ändert, so daß M,„=f,:bd?. Ähnliche Zusammenhänge 
ergeben sich für I-Querschnitte, nur ist der Unterschied 
zwischen M, und M, geringer. Für reine Biegungs- 
beanspruchung beträgt das Verhältnis M,/M, für den 
Rechteckquerschnitt 1,5 (vgl. Abb. 3), für die meisten 
I-Querschnitte bei Biegung um die X-Achse etwa 1,15. 
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Abb. 3. Abhängigkeit der Mi chen bargn Momente von den Normal- 
räften, 


Versuche haben erwiesen, daß die Schubspannungen — 
abgesehen von sehr kurzen Balken — von vernachlässig- 
barem Einfluß auf die Ausbildung des vollplastischen 
Momentes sind. 


Während für statisch bestimmte Systeme die Bildung 
plastischer Zonen ohne Einfluß auf die Schnittgrößen ist 
und das Tragvermögen als erschöpft angesehen werden 
kann, wenn ein Querschnitt voll plastiziert ist, da in 
diesem Zustand ohne weitere Lastaufnahme beliebig große 
Formänderungen möglich sind, erfolgt in statisch unbe- 
stimmten Systemen nach Überschreiten der Fließgrenze 
mit wachsender Belastung ein Ausgleich der Biegungs- 
momente, was eine wesentlich erhöhte Lastaufnahme 
zur Folge haben kann. So ist beispielsweise für einen 
gleichmäßig belasteten eingespannten Träger mit kon- 
stantem Querschnitt die Gesamtbalkenlast bei Erreichen 
der Fließgrenze in der Randfaser der Einspannstelle 

12 

ve hierin hat M, dieselbe Bedeutung wie 
oben. Mit wachsender Balkenlast bilden sich plastische 
Zonen, zunächst an den Balkenenden und schließlich 
auch in Balkenmitte, bis die Tragfähigkeit erschöpft 
ist, wenn auch der Mittelschnitt voll plastisch gewor- 
den ist. Die Momente in Balkenmitte und an den 
Enden haben die gleichen Werte M, angenommen, so 


16 M 
daf3 die Bruchbelastung Ww,= ae beträgt (siehe auch 


1 Die unrunden Maße i 
a ZaRRE ergeben sich aus der Umrechnung der eng- 
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Schleicher [1] $. 1544). Mithin ist? +. Mo. ag Pd durch Annahme von H, entsteht das Trapez AmnE, 
We M, welches dem übrigen Momentenbild zu überlagern ist 

Überschreiten der Fließgrenze vermag also der ein: (Bm=Dn=H,:h). Die schraffierte Fläche liefert die 


gespannte Träger noch eine Last von Ws Wri= 
y 


4 M, 
TEE Zr aufzunehmen, der einfache Balken 
4 M 
dagegen nur ‚be > B 
geg w, w,- (4 -1):w,. 
Rahmen. 


Die Überlegungen über beiderseits eingespannte Trä- 
ger führen zu einer einfachen Nutzanwendung für 
symmetrische eingespannte Einfeldrahmen von der Stütz- 
weite / mit iotrechter symmetrischer Riegelbelastung W. 
Bezeichnen M, die Eckmomente und M. das Moment in 

* . . M M 
Riegelmitte, so ist die Balkenlast W = u 
k ein konstanter, von der Lastverteilung abhängiger Wert 
ist. Die Momente M, und M, sind bei Beanspruchungen 


im elastischen Bereich von den Steifigkeiten der Pfosten 
und des Riegels abhängig, sie werden bei Erschöpfung des 
Tragvermögens wie beim beiderseits eingespannten Träger 
gleich den vollplastischen Momenten, und zwar M, gleich 


dem vollplastischen Moment in Riegelmitte und M, gleich 


dem vollplastischen Eckmoment entweder des Riegels oder 
des Pfostens, je nach den 
Querschnittsabmessungen. 
Durch Versuche wurde das 
Ergebnis der Rechnungen 
überprüft und gute Über- 
einstimmung festgestellt. 
Die Abmessungen wurden 
so gewählt, dai3 der Bruch 
durch Instabilität ausge- 
schlossen war. Die voll- 
plastischen Momente der 
verwendeten Querschnitte 
wurden durch Kontroll- 
versuche an einfachen Bal- 
ken bestimmt; der Einfluß 
der Normalkräfte konnte 
i. a. vernachlässigt werden. 
Einfeldrahmen mit ver- 
tikaler und horizontaler 
Belastung können ver- 
schiedene Formen des Zu- 
sammenbruches haben. 
_ 6: =: Für _Zweigelenkrahmen 
et, £ mit einer Einzellast in 
Abb.4. Drei mögliche Bruchformen Riegelmitte und einer Ho- 
eines symmetrischen Rahmens. rizontalkraft in Riegel- 
höhe sind die 3 möglichen 
Be an en : 
$ ichtlich, je nachdem, o 
N ersichtlich, ] 5 
N a) Hl 


‚worin 


Vollplastizierung in den 
pr beiden Riegelecken oder 
in Riegelmitte und einer 
Ecke oder gleichzeitig in 
Riegelmitte und an beiden 
Riegelecken eintritt. Die 
vollplastischen Quer- 
schnitte, die als Gelenke 
wirken, sind durch kleine 
Vollkreise gekennzeichnet. Die Verteilung der Biegungs- 
momente bei Beginn des Zusammenbruches kann durch 
einfache graphische Methoden ermittelt werden. Die 
Formänderungen werden noch als vernachlässigbar klein 
angesehen, die Theorie 2. Ordnung wird also nicht 
berücksichtigt. Für die in Abb. 4 angegebene Be- 
lastung eines Zweigelenkrahmens mit der Stützweite | 
und der Höhe A ist die Momentenlinie in Abb.5 g°- 
zeichnet; die Rahmensystemlinien sind zu einer Geraden 
ausgestreckt. Wird zunächst H, = 0 angenommen, SO stellt 


BfE die Momentenlinie infolge H,=H mit Di=Hen 
dar. Von der Linie Bf wırd das Momentendreieck Bfg 


e vi 
infolge der lotrechten Last mit Be: abgetragen, 


Abb.5 Biegemomente 
für Rahmen nach Abb.4b. 


endgültige Momentenverteilung. Die La e 
tenv 5 ge mn, d. h. der 
Wert H,, ist abhängig von der Lage der durch Plasti- 


zierung entstehenden Gelenke. Wird die Horizontale mn 
so gewählt, daß rg = nf ist, so stellt Abb. 5 ein Portal dar, 
dessen Riegel und Pfosten gleiche Querschnitte haben, so 
daß der Rahmen mit Plastizierung inC und D ent- 
sprechend Abb. 4b zu Bruch geht. Ist die Größe der voll- 
plastischen Momente bekannt, so kann mit Hilfe der 
Momentenfläche rückwärts auf die Größe der Bruch- 
belastung geschlossen werden. Für eingespannte Rahmen 
gelten ähnliche Überlegungen. Die verschiedenen mög- 
lichen Bruchformen wurden durch zahlreiche Modell- und 
Großversuche nachgeprüft, wobei Bruchformen und Bruch- 
lasten erreicht wurden, die nur wenig von den errechneten 
abwichen, 


Die nach der plastischen Methode wirtschaftlichste 
Form von Rahmen, die nach Abb.4 belastet sind, ergibt 
sich gewöhnlich bei Ausbildung mit gleichen Quer- 
schnitten für Pfosten und Riegel. Gewichtsvergleiche von 
eingespannten Rahmen mit etwa 6,1 m Höhe und 122 m 
Länge, die sowohl nach der elastischen als auch nach der 
plastischen Methode berechnet wurden, sind der Abb. 6 
zu entnehmen. Für die elastische Methode wurden die 
englischen Hochbauvorschriften (B.S.S.449) zugrunde ge- 
legt, und da der Sicherheitsgrad nach diesen Vorschriften 
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Abb. 6. Gewichtsvergleiche von Rahmen. 


etwa gleich 2 ist, wurde für die plastische Methode ein 
Lastfaktor von ebenfalls 2 verwendet. Die „plastischen“ 
Rahmen sind — wie die Abb.6 zeigt — leichter als die 
nach der elastischen Methode gerechneten. Ähnliche 
Untersuchungen für andere Systemabmessungen lassen er- 
kennen, daß.der prozentuale Unterschied mit der Pfosten- 
höhe wächst. Von Interesse sind die Spannungen und 
Durchbiegungen von Rahmen nach der plastischen Me- 
thode infolge der tatsächlichen Belastungen ohne Last- 
faktor. Bei Riegelstützweiten von 12,2 m und Rahmen- 
höhen von 305m bis 24,4 m liegen diese Spannungen 
zwischen 774 und 2010 kg/cm? für eingespannte Rahmen 
und zwischen 1070 und 1800 kg/cm? für Zweigelenkrahmen. 
Die zulässige Beanspruchung nach den B.S.S.449, die 
also den Rahmen nach der elastischen Methode zugrunde 
liegt, beträgt 1260 kg/cm?. Die Riegeldurchbiegungen 
überschreiten nur für einige eingespannte Rahmen den 
von der B.S.S. 449 vorgeschriebenen Grenzwert von 
376mm bis zum Höchstwert von 52 mm. Die seitlichen 
Riegelverschiebungen, für die die Vorschriften keine zu- 
lässigen Werte angeben, betragen für 24,4 m hohe Zwei- 
gelenkrahmen 462 mm bei Bemessung nach der elastischen 
und 625 mm bei Bemessung nach der plastischen Methode. 


Lasten und Lastfaktoren. 
Um wirtschaftlich zu entwerfen, ist besondere Sorg- 
falt der Wahl der Lastfaktoren zu widmen, mit denen 
die Gebrauchslasten zu multiplizieren sind, um die Trag- 
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lasten zu erhalten. Bei mehrgeschossigen mehrfeldrigen 
Rahmen ist die Ermittlung der ungünstigsten lotrechten 
Nutzlasten im Hinblick auf die möglichen Lastkombi- 
nationen nicht so einfach wie für die hier behandelten 
eingeschossigen Einfeldrahmen. Schließlich werden auch 
bei Festlegung der Lastfaktoren die Erfahrungen und 
Nachrechnungen an bestehenden Gebäuden eine wesent- 
liche Rolle spielen. 

Während die elastische Bemessungsmethode die stati- 
schen Winddrücke verwendet, die auf Grund zahlreicher 
Versuche für die verschiedenen Gebäudeformen bei kon- 
stanten Windgeschwindigkeiten ermittelt wurden, wird von 
Horne [2] für die plastische Bemessungsmethode ein 
neues Verfahren vorgeschlagen, das den Besonderheiten 
der plastischen Methode Rechnung tragen soll. Das Ver- 
fahren stützt sich auf das umfangreiche Beobachtungs- 
material der Meteorologischen Stationen, das sowohl über 
die in England vorkommenden Windgeschwindigkeiten 
als auch über Intensität und Zeitdauer von Windstößen 
Aufschluß gibt. Für ein bestimmtes Bauwerk ermittelt 
Horne den der Bemessung zugrunde zu legenden 
Winddruck durch Umrechnung aus der Wirkung der in 
einem äußerst heftigen Sturm auftretenden Windstöße. 
Er beruft sich dabei auf die Beobachtung, daß derartig 
heftige Stürme kaum mehrmals an ein und demselben 
Ort auftreten, und setzt daher nur einen der heftigsten 
Stürme von einer bestimmten Zeitdauer in Rechnung. Die 
gesamte während des Sturmes erzeugte plastische Ver- 
formung wird als Summe der von den Windstößen er- 
zeugten Einzelverformungen ermittelt und zur gesamten 
möglichen Fließverformung in Beziehung gesetzt. Die 
Anzahl der zu erwartenden Windstöße läßt sich an Hand 
des Beobachtungsmaterials abschätzen. Die verschiede- 
nen Unsicherheitsfaktoren, insbesondere die Tatsache, daß 
Beobachtungsergebnisse doch nur für einen verhältnis- 
mäßig kurzen Zeitraum vorliegen, werden durch Angabe 


Abb. 7. Versuchsanordnung für Rahmenpfosten, 
a) einfach gekrümmte Biegelinie, b) Biegelinie mit Wendepunkt, 


oberer und unterer Grenzwerte berücksichtigt. Die für 
die Bemessung umgerechneten statischen Winddrücke lie- 
gen noch erheblich unter den von den Vorschriften vor- 
geschriebenen Werten; sie betragen für ein bestimmtes 
Beispiel 774kg/m? als oberer und 66,4 kg/m? als unterer 
Grenzwert. Da diese Werte den Lastfaktor enthalten, sind 
die Vergleichswerte der Winddrücke nach den Vorschriften 
mit dem Sicherheitsfaktor zu multiplizieren. Bei Annahme 
eines Sicherheitsgrades 2 beträgt der entsprechende Wind- 
druck nach den B.S.S.449 von 1948: 103,5 kg/m?. Um auf 
dieser Grundlage zuverlässige Windlastannahmen festzu- 
legen, sind die Ergebnisse weiterer Beobachtungen und 
Winddruckmessungen an bestehenden Gebäuden abzu- 


warten. 
Durchlaufende Stützen, 


Jeder Pfostenstab eines mehrgeschossigen mehrstieligen 
Rahmentragwerkes wird im allgemeinen durch eine Nor- 
malkraft und Endbiegungsmomente belastet. Das Ver- 
halten derartiger Stäbe im plastischen Bereich wurde an 
Modellen untersucht, deren schematische Anordnung aus 


sprünglich 
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Abb. 7 hervorgeht. Die Endbiegungsmomente werden 
durch die mit den Querlasten W belasteten Balken er- 
zeugt, die an einem Ende an die mit den Druckkräften P 
belasteten Pfosten biegungsfest angeschlossen und am an- 
deren Ende gelenkig gelagert sind. Anordnung a) erzeugt 
mit entgegengesetzt gerichteten Finspannmomenten eine 
einfach gekrümmte Biegelinie des Pfostens, Anordnung b) 
mit gleichsinnig wirkenden Einspannmomenten bei P=0 
eine S-förmige Biegelinie. Die Pfosten und Riegel sind so 
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Atb. 8. Modellmessungen an Pfosten nach Abb. 7a. 


bemessen, daß die Plastizierung immer zuerst in den 
Pfosten eintritt. Abb.8 zeigt für einen rechteckigen 
Pfostenquerschnitt die Ausbiegung in Pfostenmitte für An- 
ordnung a). Die zunächst aufgebrachte Balkenbelastung W 
ruft die Ausbiegung 0A hervor. Mit wachsender Normal- 
kraft P, die anschließend aufgebracht wird, nehmen die 
Ausbiegungen zunächst kaum merklich zu; erst bei An- 
näherung an die Bruchlast wachsen sie erheblich. Die 
ausgezogene Kurve gilt für die einfachen Querlasten W, 
die gestrichelte für die 1,5fachen Werte W. Wie aus der 
Abb. 8 hervorgeht, ist der Beginn des Fließens — f, bzwi 
f, bezeichnen die Punkte, bei denen die untere bzw. 


obere Fließgrenze in einer Randfaser erreicht ist — ohne 


—— bei einfachen 
Querlasten W 
-—-- bei2-fachen [ 
Querlasten W |! g 
(Abb.7b) 
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Normalkraft im Pfosten in t 
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Abb.9. Modellmessung an Pfosten nach Abb.7b, 


merklichen Einfluß auf die Ausbiegung. Erst nachdem 
ein beträchtlicher Teil des Pfostens plastiziert ist, wachsen 
die Durchbiegungen plötzlich stark an. Wenn nach er- 
heblicher Plastizierung des mittleren Pfostenbereiches der 
Pfosten versucht, seitlich auszuweichen, werden infolge 
der steifen Riegel an den Pfostenenden Zusatzmomente 
ausgeübt, die mit wachsender Mittenausbiegung der 
Pfosten zunehmen. Sie haben das entgegengesetzte Vor- 
zeichen der von den Riegeln infolge der Lasten W ur- 
ausgeübten Eckmomente. Die algebraische 
Summierung dieser beiden Momentenwirkungen ergibt, 
daß die Eckmomente infolge der Lasten W mit wachsen- 
der Pfostenausbiegung wieder abnehmen, das Vorzeichen 
wechseln und mit entgegengesetztem Vorzeichen zu- 
nehmen, bis Plastizierung der Endquerschnitte eintritt. 
Wenn nicht vorher durch Instabilität der Zusammenbruch 
eintritt, ist das Tragvermögen erschöpft, wenn Mittel- und 
Endquerschnitte voll plastiziert sind. Die von den Quer- 
balken herrührenden Eckbiegungsmomente, die beim 
Spannungsnachweis nach der elastischen Methode stets 
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eine Rolle spielen, treten also bei Ermittlung der Bruch- 
last nach der plastischen Methode unmittelbar nicht mehr 
in Erscheinung. Pfosten, die an den Enden infolge der 
Balkenbelastungen gleichdrehende Momente erhalten (vgl. 
Abb.7b), deren Biegelinie also infolge dieser Balken- 
lasten eine S-Kurve bildet, sind in Abb. 9 behandelt. 
Die ausgezogenen Kurven, die die Durchbiegungen in 
drei Punkten zeigen, gelten für Balkenlasten von lt, die 
gestrichelten Kurven für Balkenlasten von 2t. Die 
Reihenfolge der Belastung ist dieselbe wie für den vor- 
her behandelten Pfosten. Der Verlauf der Ausbiegungen 
zeigt, daß die infolge der Balkenlasten sich bildende 
S-förmige Biegelinie mit wachsender Normalkraft zu- 
nächst beibehalten wird, bis die Kurve nach einer Seite 
durchschlägt und der Stab mit einfach gekrümmter Biege- 
linie zu Bruch geht. 
Kippstabilität. 

Auf Biegung beanspruchte Rahmenstäbe, die gegen 
seitlihes Ausweichen nicht genügend gesichert sind, 
können bei kritischen Belastungen kippen, d.h. um die 
Achse des kleinsten Trägheitsmomentes unter gleich- 
zeitiger Verdrehung ausbiegen. Neal [3] hat die Kipp- 
stabilität für Stäbe mit rechteckigem Querschnitt unter- 
sucht, für welche Kippen eintritt, nachdem infolge der 
Biegungsmomente um die x-Achse die Querschnitte teil- 
weise plastisch verformt sind. Abb. 10a und b zeigt 
die Spannungsverteilung in einem Rechteckquerschnitt 
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Abb. 10. Spannungsverteilung vor und nach Beginn des Kippens. 


vor dem Kippen bei teilweise plastischer Verformung. 
Sowohl theoretisch als auch durch Versuche wurde nach- 
gewiesen, daß in teilweise plastisch beanspruchten Quer- 
schnitten die Torsionssteifigkeit gleich der des elastisch 
beanspruchten Querschnitts gesetzt werden kann. Ist das 
Biegungsmoment um die x-Achse auf die ganze Balken- 
länge konstant, so erfolgt im Augenblick des Kippens die 
seitliche Ausbiegung nicht um die y-Achse, sondern um 
eine schräg liegende Achse $-S (Abb. 10c). Das hängt da- 
mit zusammen, daß beim Kippen die Bereiche ebb’e’ und 
gdd’g’, die infolge Biegung um die x-Achse bereits 
plastisch verformt sind, beim seitlichen Ausweichen eine 
Spannungsabnahme erleiden, da die Entlastung plastisch 
beanspruchter Teile wie im elastischen Bereich erfolgt, 
während die Bereiche aee’a’ und cgg’c’ die Fließspannung 
beibehalten, da beim Kippen deren Verformungen 
wachsen. In den schmalen Dreiecken a’e’f und c’g’h, in 
denen z.T. die obere Fließgrenze erreicht ist, nimmt die 
Spannung auf den Wert der unteren Fließgrenze ab. Aus 
dieser Spannungsverteilung kann die Achse S-S mit der 
kleinsten Biegungssteifigkeit errechnet werden. Die Ver- 
suchsergebnisse von durch Endmomente belasteten Stä- 
ben, deren Enden in Gabeln gelagert, aber an der Ver- 
drehung gehindert sind, zeigten gute Übereinstimmung 
mit der Rechnung. Horne untersuchte im Anschluis 
hieran einen I- Träger, der einem Rahmenriegel entspricht, 
der also an den Enden fest oder teilweise eingespannt 
und durch zwei gleich große Einzellasten in den Drittels- 
punkten belastet ist, so daß bei fester Einspannung und 
Beanspruchungen im elastischen Bereich die Endmomente 
doppelt so groß wie das Mittenmoment sind. Nach der 
Plastizitätstheorie müssen, wenn Kippen verhindert wird, 
die End- und Mittelquerschnitte voll plastisch werden, ehe 
der Bruch eintritt. Bei starrer Einspannung werden zuerst 
an den Balkenenden die vollplastischen Momente erreicht, 
ehe die Querschnitte im Mittelabschnitt plastizieren. Daß 
hierbei die Biegungssteifigkeit an den Balkenenden zu 
Null wird, während im Mittelteil noch elastische Ver- 
hältnisse vorliegen, bildet noch keine Veranlassung für 
das Erreichen der Kippgrenze, da die Torsionssteifigkeit 
trotz der Plastizierung unverändert bleibt. Durch seitliche 
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Abstützungen kann verhindert werden, daß Kippen ein- 
tritt, ehe die Flansche im Balkenmittelteil plastisch ge- 
worden sind. Wird hierbei angenähert der Abstand der 
Abstützungen nach der Kipptheorie des vollkommen 
elastischen Stabes ermittelt, so ist die wirkliche Tragkraft 
im plastischen Bereich gewöhnlich nicht mehr als 5% ge- 
ae als der nach der Plastizitätstheorie vorausberechnete 
Vert. 

Nach J. F. Baker in „Journal Inst. Civil Engineers“ 31 

(1948/49), Jan. 1949, Paper-No. 5072. 
R. Barbrö, Dortmund. 
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Die Verwendung stählerner Lehrgerüste 
für Betonbogen. 


Stählerne Lehrgerüste für Betonbogen finden in Bel- 
gien immer mehr Verwendung. Die Lehrgerüste hatten 
entweder provisorischen Charakter, als Lehrgrrüste im 
engeren Sinn, oder aber sie wurden in den Beton ein- 
gebaut und bildeten einen Teil der Bewehrung. Diese 
sog. eingebauten Lehrgerüste können wesentliche Vorteile 
bieten, vor allem wenn der zu errichtende Bogen über 


Abb. 1. Montage des Lehrgerüsts der Jahrhunderthalie in Brüssel. 


Verkehrswegen liegt, deren lichter Verkehrsraum wäh- 
rend der Bauzeit nicht eingeschränkt werden darf. Auch 
bei der Elektrifizierung der Eisenbahnen, die zur Zeit 
in Belgien aktuell ist, spielen sie eine Rolle. Bekanntlich 


s 


Abb. 2. 24m breiter Abschnitt des fertigen Lehrgerüsts der Jahrhundert- 
halle in Brüssel. 


ist das alte Lichtraumprofil zur Unterbringung der Fahr- 
leitungsdrähte zu erhöhen. Da dies in den seltensten 
Fällen durch Absenken der Bahn zu erreichen ist, müssen 
die Überführungen gehoben oder durch neue Überbauten 
ersetzt werden. Hierbei können eingebaute Lehrgerüste 
bei der meist nur geringen Bauhöhe gute Dienste leisten. 
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Von den zahlreichen belgischen Ausführungen seien 
die lehrreichsten kurz beschrieben. 

1. Die Jahrhunderthalle in Brüssel ist 
158 m lang und 90m breit, sie hat keine Zwischenstützen. 
Das Tragwerk besteht aus 12 Stahlbetonbogen in 12 m 
gegenseitigem Abstand. Die Dreigelenkbogen haben 86 m 
Stützweite und 3l m Scheitelhöhe, sie sind paarweise mit- 
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Abb.3. Viadukt von Renory. Kämpfergelenk des Lehrgerüsts. 


einander verbunden. Sie wurden daher auch paarweise 
hergestellt und ausgerüstet. Das Lehrgerüst eines Bau- 
abschnitts, d. h. zweier Bogen mit ihrem Zubehör, um- 
faßt 4 stählerne Fachwerk-Dreigelenkbogen und hat ein 
Gewicht von 1600t (85 m Stützweite, Breite 24m). Die 
Gurtungen bestehen in der Mitte aus halbierten Walz- 
trägern I'’P 100 (Abb.1 und 2). 


Montagestoß 


Schnitt A-B 
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konnten. 
ausgeklügelten Sandtöpfen, die einen Druck von 500 aus- | 
zuhalten hatten. Diese Lösung hat sich gut bewährt. 


Erste Wiederherstellung des Viadukts 1940—42. Die | 
drei Stromöffnungen waren 1940 durch die belgische 
Armee gesprengt worden. Da die alten Lehrgerüste von | 
8m Breite nicht mehr vorhanden waren, und da man an 
Stahl sparen wollte, entschloß man sich zur halbseitigen 
Herstellung der Bogen in 4m Breite. Zu diesem Zweck | 
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Abb.6. Lehrgerüst der Maasbrücke bei Huy. 


mußte das Lehrgerüst leicht abgesenkt und verschoben 

werden können. Jedes Lehrgerüst bestand aus zwei Haupt- '# 
trägern in 3m Abstand, die durch lotrechte und waag- # 
rechte Verbände miteinander verbunden waren. Die 
Hauptträger waren weitmaschig ausgefacht (Abb.4). Sie 
bestanden aus 3 genieteten Teilstücken je Halbbogen, die 
am Boden zusammengeschraubt und entweder durch 
Schwenkmaste oder durch Schwimmkräne 
aufgerichtet wurden (Abb.5). Die Schei- | 


telgelenke wurden wieder durch Sandtöpfe | 


59.400: 
die Maos 


gebildet. Der Obergurt war parallel zur || 
Betonleibung, während der Untergurt || 
geradlinig abgesetzt war. Als Schalung 


diente ein glattes Stahlblech von 8mm 
Dicke, das auf Traversen aufgebolzt war. 
Zu beiden Seiten des Lehrgerüsts waren 
Laufstege auf Konsolen angeordnet. Diese 
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Abb.4. Viadukt von Renory. 


Das Ausrüsten und Umsetzen des Lehrgerüsts war 
schwierig. Es ist aber in Minimalzeiten bewerkstelligt 
worden. Ausgerüstet wurde durch Spreizen der Bogen 
im Scheitel mittels zweier Pressen von 300t. Das 750t 
schwere Lehrgerüst wurde im Ganzen verschoben, und 
zwar um 24m, was jedesmal 3 Stunden dauerte. 

2. Viadukt von Renory. Diese zweigleisige 
Eisenbahnbrücke umfaßt 9 Betonbogen von 61,40 m und 
einen von 534 m Stützweite. Mit 
Rücksicht auf das Freihalten der 
Öffnungen während der ganzen 
Bauzeit und angesichts des 
schlechten Baugrunds war ein 
Lehrgerüst mit zahlreichen 
Stützen nicht durchführbar. 
Außerdem mußten die Bogen 
über der Maas weite Schiff- 
fahrtsöffnungen freihalten, Die 
Wahl eines stählernen Drei- 
gelenkbogens als Lehrgerüst 
erschien daher gerechtfertigt. 
Die Lehrgerüste, die bei der 
Erstausführung der Brücke 
1929/50 verwendet wurden, be- 
standen aus je zwei doppelwandigen Hauptträgern, die zu 
einem kastenförmigen Querschnitt vereinigt wurden. Das 
Fachwerk der Hauptträger war engmaschig. Die Kämpfer 
des Lehrgerüsts wurden auf Vorsprüngen der Pfeiler mit- 
tels stählerner Gelenke aufgelagert. Abb.3. Im Scheitel 
konnte kein Stahlgelenk angebracht werden, Auch der 


Abb.5. Viadukt von Renory. Ve 


Konsolen hatten durch Steifen auch den 
waagrechten Druck der seitlichen Scha- 
Jungswände aufzunehmen. 


Zweite Wiederherstellung durch die amerikanische 
Armee. Bei den Kämpfen um Lüttich war der östlichste | 
der 10 Bogen durch Bomben der Alliierten zerstört | 
worden. Die Amerikaner beabsichtigten zunächst, die 
Lücke durch einen Balkenträger zu schließen. Dazu hätte 
man aber im Maastal zwei Zwischenpfeiler von 20m 
Höhe errichten müssen. Da machte die belgische Ver- 
waltung darauf aufmerksam, daß die 1940—42 verwen- 


| 


tschiedene Bauzustände der Montage des zweiten Lehrgerüsts. 


deten Lehrgerüste, im ganzen 6 stählerne Dreigelenk- 
bogen, noch vorhanden seien, und so entschloß man sich, 
diese als Hauptträger für einen neuen Überbau ohne 
Zwischenstützen zu verwenden. Es wurde nur ein Gleis- 
träger wiederhergestellt. Unter jedem Schienenstrang 
wurden 2 stählerne Hauptträger angeordnet, so daß 4 für 
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das eine Gleis gebraucht wurden. Die Querverbind 

8 len. unge 
wurden zum größten Teil geschweißt. So unterbricht a 
ein Stahlbogen das sonst einheitliche Bild der Beton- 
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Abb. 7. Eingebautes Lehrgerüst der Brücke bei Saussoy. 


 brücke. Die Arbeiten wurden trotz verschiedener Behin- 


derungen durch die Kampfhandlungen in der kurzen 
Zeit vom 27. 11. 44 bis zum 28. 1. 45 durchgeführt. 


3. Maasbrücke beiHuy. Auc hier 
waren keine Stützen im Strom möglich. Man 
entschloß sich daher zu Stahlgerüsten, die auf 
Vorsprüngen der Pfeiler lage wurden 
(Abb. 6). edes Lehrgerüst bestand aus 
4 Zweigelenkbogen in Abständen von je 2 m. 
Die Kämpfer der Bogen ruhten einerseits auf 
Sandtöpfen, die die lotrechte Komponente des 
Auflagerdrucks aufnahmen und andererseits 
auf einem mit Zähnen versehenen Kreisab- 
schnitt, der sich auf einer in den Pfeiler bzw. 
das Widerlager eingelassenen Zahnstange be- 
wegte und die waagrechte Seitenkraft auf- 
nahm. Das Lehrgerüst trug nur die erste 
Lage der Gewölbesteine und die Stirnseite 
des Gewölbes. Nach Schließung dieser Lage 
sollte das Gewölbe selbst die weiteren Lasten 
aufnehmen. Auf den beiden äußeren Haupt- 
trägern waren die Laufschienen von 2 Por- 
talkränen aufgeständert, die die Brücke zu bedienen 
hatten. Die Ausrüstung erfolgte durch lotrechtes Ablassen 
des Lehrgerüsts mit Hilfe der Sandtöpfe. 


4. Neuere Ausführungen in Frankreich 
und Spanien. Stahlgerüste werden entweder aus 


Atb. 9. Stählernes Lehrgerüst der Eisenbahnbrücke über den Miüofluß 


in Spanien. Das Gerüst wird einbetoniert. 

Profilstahl oder aus gebrauchten Schienen, die besonders 
preiswert sind, hergestellt. Vielfach wurde das System des 
Ingenieurs Descubes angewandt. Es besteht darin, 
daß leichte Gerüste, meistens aus alten Schienen her- 
gestellt, in den Beton eingebaut wurden. Das Gerüst 
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Abb. 8. Wiederherstellung 
der Brücke von Courcelles mit Hilfe von eingebauten Lehrgerüsten. 
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bildet somit die unterste Lage des Bogens an der Leibung. 
Bei der Brücke von Saussoy (Abb.7) wurde ein leichtes 
Gerüst eingebaut. Es bildet die 30cm starke untere 
Schicht des Gewölbes. Auf ihr ruht, durch Anker ver- 
bunden, die obere Schicht des Gewölbes. Ganz ähnlich 
wurde bei der Brücke von Courcelles verfahren, Abb. 8. 
Das Verfahren ist elegant, die Baustelleneinrichtung ein- 
fach, und es wird an Zeit und Material gespart. 

Wo ein Gerüst aus gebogenen Schienen nicht einge- 

baut, sondern als normales Lehrgerüst verwendet wird, 
ist Vorsicht am Platze. Solche Gerüste sind trotz aller 
Querverbände sehr leicht deformierbar. Die Belastung 
darf daher nur in genau festgelegter Reihenfolge vor- 
genommen werden, so daß sie immer symmetrisch ist. 
Dann aber ist dieses System sehr einfach und wirtschaft- 
lich; sein Auf- und Abbau sind leicht durchführbar. 
. Weitere Beispiele „eingebauter“ Lehrgerüste findet man 
in Spanien. Die zweigleisige Eisenbahnbrücke über den 
Mino hat 3 Bogen von 65 m Stützweite und 42 m Stich. 
Die Betonbogen haben einen dreiteiligen Kastenquer- 
schnitt. Das 300 t schwere Lehrgerüst, bestehend aus 
einem geschweißten Fachwerk, bleibt im Beton versenkt 
(Abb. 9). 

Auch das stählerne Lehrgerüst der berühmten Eisen- 
bahnbrücke über den Eslafluß, einem der größten Beton- 
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der beiden 17,50 m weit gespannten Bogen 


er 


bogen der Welt (Stützweite 209,84 m und 62,40 m Stich), 
wurde in den Beton eingebaut. Es bestand ebenfalls aus 
einem geschweißten Fachwerkbogen. 

5. Schluß. Stählerne Lehrgerüste können in der 
Werkstatt durch Schweißen billig hergestellt werden. Auch 
ihr Transport ist leichter als der von Holz- 

erüsten. Das Aufstellen auf der Baustelle 
re keine Schwierigkeiten, Längsstöße 
werden verbolzt, Querverbindungen ge- 
schweißt. Die Vorteile von Stahlgerüsten 
werden erhöht, wenn man sie besonders leicht 
ausbildet oder in den Beton einbaut. Bei 
den erwähnten Beispielen konuten so jeden- 
falls erhebliche Mengen an Bauholz gespart 
werden. [Nach L’Össature mötallique 12 


(1947) S.105, Heft3.] E. Weiß, Berlin. 


Westeuropäische Bauten aus 
vorgespanntem Beton. 
1. Brücken aus vorgespanntem BetoninBelgien. 


Nach dem Verfahren von Ing. C. Wets 
sind von der Firma Setra 2 Balkenbrücken 
mit freiliegendem, geradlinigem, vorgespann- 
tem Zugband ausgeführt worden. Die Mittel- 
linie der Balken ist bogenförmig nach oben 
mit einem Pfeil von 1/30 bis 1/60 der Spann- 
weite gekrümmt, so daß eine exzentrische 
Wirkung der Bewehrung entsteht. Hierdurch 
ergeben sich folgende Vorteile: Die Wirkung 
der Bewehrung wird dem Verlauf der Mo- 
mente angepaßt; man kann wenige Beweh- 
rungsstäbe mit großem Durchmesser verwenden; es ent- 
fallen die zahlreichen, für gekrümmte Bewehrung notwen- 
digen Führungen und die damit verbundenen Reibungs- 
verluste beim Vorspannen; es werden Biegungsspannun- 
gen im Zugband vermieden. 
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Als Bewehrung wird ein wärmebehandelter Stahl mit 
11,5 t/cm? Festigkeit verwendet. Die Fließgrenze liegt bei 
75t/cm?, so daß der Stahl mit 7,0 t/cm? ausgenutzt wer- 
den kann. Bei dieser Spannung ist der Stahl kriechfest, 
im Gegensatz zu den meisten gezogenen Stählen, die häu- 


1. / % el . 
DIGG Di 
I th 


ug 


d 
Abb. 1, Spannvorrichtung der Bewehrung. 


fig bereits bei der halben Gebrauchsspannung zu kriechen 
beginnen. Die Enden der Zugbänder sind angestaucht 
und mit Gewinde versehen. Sie werden einzeln mit 
2 hydraulischen Pressen über eine Traverse und eine Zug- 


erhärteten Beton angespannt (Abb. 1) und 
mit einer Schraubenmutter gegen einen 
einbetonierten, stählernen, ringförmigen 
Druckverteilungskörper gelagert. 

Der Beton enthält außer an den Enden 


keinerlei weitere Bewehrung. Er besaß 
nach 90 Tagen eine Festigkeit von 600 kg/ 
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2. Weitere Anwendungen des vorgespannten Betons in | 


Belgien. 


Der an sich alte Gedanke der Vorspannung des Be- 


tons führte erst zu praktischen Ergebnissen, als E. Freys- 


sinet zeigte, daß man Stahlspannungen von mindestens 1 
7,0--9,0 t/cm? anwenden müsse, um den Einfluß des Kric- | 


chens und Schwindens herabzudrücken, da der dadurch 


verursachte Stahlspannungsverlust unabhängig von der || 


Höhe der Stahlspannung ist. 

In Belgien benützt man die sog. „Sandwich“-Veranke- 
vun 
BR der gußstählernen, aufrechtstehenden Ankerplatten 
mit Keilnuten, in denen je 8 Drähte mit 5 oder /mm ® 
paarweise durch Keile gehalten werden (Abb.3). Sie 
werden ebenso paarweise durch eine leichte Presse gegen 
den erhärteten Beton mit etwa 9,0 t/cm? angespannt und 
durch Verteilungsplatten in ihrem weiteren Verlauf durch 
Abstandhalter in der richtigen Lage gehalten. Da zwi- 
schen Ankerplatten und Beton noch stählerne Druckver- 
teilungsplatten zwischengelegt werden müssen, ist diese 
Art der Verankerung nur für Bündel mit einer Länge 
von mehr als IOm wirtschaftlich. Der Verbund wird zu- 
nächst verhindert, entweder indem man das ganze Be- 
wehrungsbündel in einer Hülle aus dünnem Blech ver- 
legt oder indem man einen Kanal mittels eines Stahl- 
nl Gummikernes ausspart und die Bewehrung nachträg- 


Querschnitt 


Druckverteilplatte 
öandwichplaften 


N 


i B 
A, wasserdichter Stoff > 


cm? und wird mit 120 kg/cm? ausgenützt. 


_ 


hülse, die am Ende angreift, gegen den 
6 


1945 wurde ein Versuchsbalken mit 
30 m Spannweite, 80 cm Höhe und 1,00 m 
Breite als Plattenbalken mit 2 Stegen her- 
gestellt. Die Bewehrung lag frei zwischen 
den Stegen und bestand aus 4 © 40 mm. 
Der Träger wurde für 0,40 t/m? Nutzlast 
berechnet und Anfang 1946 geprüft. Aus 
den Formänderungen wurde E = 520 t/cm? 5 
gefunden. Die ersten Risse traten bei 
2,4facher Nutzlast auf. 


1947 wurde ein zweiter Balken gebaut, 
und zwar als Fußgängersteg über einen 


Kanal bei Malheyde. Er besitzt bei 2,00 m Vertikaler 
Nutzbreite und 1,50 m Höhe eine Spann- Verteilrost 
weite von 44,50 m und ist mit 12 © 40 mm 

bewehrt, die durch Umwicklung gegen 

Rosten geschützt und mit den Trag- 

wänden durch 4 Zwischenquerträger verbunden sind 


(Abb.2). Der Steg wurde in einer Stahlschalung von 
2,lOım Länge in einzelnen Abschnitten auf fester Rü- 
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Abb. 2. Querschnitt des Steges von Malheyde. 


stung betoniert. Nach dem Ausrüsten wurden wieder 
eingehende Versuche angestellt. Aus der Durchbiegung 
von 32 mm unter der Nutzlast wurde E = 450 t/cm? ab- 
geleitet. Sie verschwand vollständig nach Entlastung. 
(Nach Padurat im Bericht über den 3. Kongreß der 
Internationalen Vereinigung für Brückenbau u. Hochbau, 
Lüttich 1948, S. 325). 
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Abb.3. „Sandwich“-Bündel und -Verankerung. 


Horızontaler 
Verteilrost 


lich einzieht. In beiden Fällen wird dieser Hohlraum 
schließlich mit Zement verpreßt, um die Bewehrung gegen 
Rosten zu schützen und nachträglich den Verbund herzu- 
stellen. 

Wenn alle Vorbedingungen sorgfältiger Konstruktion 
und Ausführung erfüllt sind, ist eine vorgespannte Kon- 
struktion sicherer und dauerhafter, außerdem billiger als 
eine solche aus gewöhnlichem Stahlbeton. 


Brücken und Fußgängerstege. 


A.Eisenbahnbrücke. Belgien ist das ers’e Land, 
in dem eine Spannbetonbrücke unter einem Eisenbahn- 
gleis (Rue du Miroir, Brüssel) ausgeführt wurde, Sie be- 
steht aus 4 einzelnen Platten für je ein Gleis mit 20m 
Spannweite und 3,60 m Breite. Ein Vergleich mit 2 da- 
neben ausgeführten Platten aus normalem Stahlbeton er- 
gibt folgendes Bild: 

Stahlbeton Spannbeton 


Plattendicke AR ARE 1,85 1,15 m 
Betonyolumen er 100 60 % 
Baustahli We Dr er 100 3% 
Spannbetonstahl, Drähte ........ 21 % 
Spannbetonstahl, Verankerungen 10 % 
Baukosten 22: Bau ES 100 85% 


An einer Versuchsplatte mit gleicher Spannweite hatte 
man vorher umfangreiche Messungen mit folgendem Er- 
gebnis angestellt: 


der Bewehrung. Sie hat ihren Namen nach der. 
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l) Gute Bestätigung der statischen Berechnung und 
Spannungsermittlung, 
2) die berechneten Formänderungen stimmen wesent- 
lich besser mit den gemessenen überein als bei normalem 
Stahlbeton, 

3) die Vorspannung ist leicht und genau auszuführen, 

4) die Rissesicherheit ist doppelt so groß wie bei norma- 
lem Stahlbeton, 

5) der Bruch trat durch Zerstörung der Betondruckzone 
erst bei vierfacher Nutzlast ein. 


B. De-Smet-Road-Brücke in Gent Diese 
Brücke für eine 12m breite Straße mit Straßenbahn 
zeichnet sich durch ihre geringe Bauhöhe von 1,15 m bei 
“ 28,8 m Spannweite (1:25) aus. Sie besteht aus einzelnen 


’ 


1200 


\ 
Querbündel — 
Abb.4 De-Smet-Straßenbrücke in Gent; halber Querschnitt. 


fertigversetzten I-Balken mit 52 cm Breite und erhielt auch 
in der Querrichtung eine vorgespannte Bewehrung 
(Abb. 4). Die größten Spannungen betragen für Beton 
140, für Stahl 9700 kg/cm?. 

C. Straßenbrücke bei Eecloo. Sie besitzt 
eine Spannweite von 20m und eine Breite von 4,50 m. 
Die beiden Hauptträger sind 1,10 m hoch und 88 cm breit 
(Abb. 5). In jedem liegen 8 Bündel aus 40 & 5. Der Be- 
ton wird mit 140 kg/cm? beansprucht. 
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Abb.5. Straßenbrücke in Eecloo. Querschnitt. 


Destresenbruckefuber die Mosel.bei 
Sclayn. Sie ist die erste, kontinuierlich über 2 Öffnun- 
gen von 6lm durchlaufende Brücke in Spannbeton und 
besitzt starke Vouten über dem Mittelpfeiler, so daß sie 
mit geraden Bündeln vorgespannt werden konnte (Ab- 
Pe 6). Sie war billiger als eine entsprechende Stahl- 

rücke. 
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Abb.6. Moselbrücke Sclayn. Querschnitt, 


E. Verschiedene Fußgängerstege mit 2 
bis 45m Spannweite wurden in den letzten Jahren aus- 
geführt. Der Beton wird bei diesen mit etwa 120 kg/cm?, 
der Stahl mit 8,5 t/cm? beansprucht. 


Decken und Dächer. 

A. Kleine Bauwerke. Man hat vielfach Decken- 
balken und Dachbinder von 10-12 m Länge in der glei- 
chen Weise ausgeführt und als Fertigteile versetzt. Ein 
dachförmiges, beiderseitiges, leichtes Gefälle der oberen 
Begrenzung wirkt sich bei letzteren in Verbindung mit der 
geradlinig geführten Bewehrung günstig aus. 
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B. Sechsstöckiges Fabrikgebäude, beste- 
hend aus Stahlbetonrahmen, auf denen im Abstand von 
20m Fertigbalken aus Spannbeton liegen. Auf diese 
wurden Betonplatten verlegt, die zugleich als Druck- 
platten für die Balken dienen. Betonspannung in der 
überdrückten Zugzone 140, in der Druckzone 44 kg/cm?. 


CiIln"Gent wird derzeit :eine Textil 
fabrik mit 35000 m? Grundfläche ausgeführt. Sie 
stellt das größte Bauwerk aus Spannbeton überhaupt 
dar. Das ganze Werk ist ebenerdig und durch Stützen 
in Felder von 21,60x14,40 m aufgeteilt. Auf den Stützen 
ruhen vorgespannte Hauptträger (Abb.7) mit 20,80 m 
Spannweite und 1,75 m Höhe. Beiderseits des 20 cm star- 
ken Steges liegen auf Konsolen in 3,60 m Abstand eben- 
alls vorgespannte Nebenbalken mit 13,70 m Spannweite 
und 1,0 m Höhe. Sie tragen im Abstand von 1,0 m Spar- 


Abb.7. Hauptbalken für die Textilfabrik in Gent. 


ren aus gewöhnlichem Stahlbeton mit I-Querschnitten, 
auf deren beiden Gurten 2 Lagen von Fertigbetonplatten 
liegen. Der Zwischenraum zwischen beiden ist mit Iso- 
liermaterial ausgefüllt. 

Bei Vorspannung: Im Gebrauch: 
Betonspannungen: Hauptträger 127 110 kg/cm? 
Nebenträger 98 78 kg/cm? 

10 t/cm? 


Die Hauptträger wiegen 40 t, sie werden neben den Stüt- 
zen betoniert und mit Flaschenzügen hochgezogen. Die 
Nebenträger werden mit einem Raupenkran verlegt. Alle 
Balken sind mit geradlinigen Bündeln bewehrt, die nach- 
träglich in ausgesparte Kanäle eingezogen werden. Zu 
deren Herstellung dienen Stahlkerne, die man eine Stunde 
nach dem Betonieren bereits herauszieht. 


Stahlspannung 


Industriebauten. 


A. Zementsilos. In Tournay wurden 4 Silos mit 
8s0m ® und 16,70 m Höhe für je 1000t gebaut. Die 
Wände bestehen aus Wölbsteinen, 12cm stark, 45 cm 
hoch und 50cm lang, die mit Mörtelfugen aufeinander- 
gesetzt wurden und auf der Außenseite Rillen zur Auf- 
nahme der vorgespannten Bewehrung aus Draht ® 5 ınm 
besitzen. Ferner weisen sie 4 senkrechte Lisenen auf, die 
der Versteifung dienen und die Verankerung der Beweh- 
rung enthalten. Die Vorspannung wurde so bemessen, 
daß bei Füllung der Silos noch eine Betondruckspannuug 
von 4 kg/cm? übrigblieb. Die Drähte wurden mit 10,5 t/cm? 
2 Minuten lang angespannt, dann auf 9,2t/cm? nach- 
gelassen und verkeilt. 


B. Flugzeughallen 500 x 400m von Mels- 
brocek bei Brüssel. Es handelt sich hier um die 
größte bisher mitSpannbeton bewältigte Spannweite (50m). 
Jeder der 4 Hauptträger weist einen Kastenquerschnitt mit 
2,85 m Höhe und 16 cm Stegstärke auf. Das Gewicht eines 
Balkens beträgt 270t. Die Bewehrung besteht aus je 
428 & 7 mm und verläuft geradlinig, da durch die Dach- 
neigung die gewünschte jeweilige Exzentrizität erreicht 
wird. Der Beton besitzt ein Wy.g von 470 kg/cm? und 
wird mit 140 kg/cm? ausgenützt, die Bewehrung mit 
8,5t/cm?. Die Binder wurden zwischen den zugehörigen 
4 Stützen am Boden betoniert und mit hydraulischen 
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Pressen angehoben. Die Wirtschaftlichkeit der Konstruk- 
tion wurde in freier Konkurrenz gegen Stahl und nor- 
malen Stahlbeton erwiesen. 


Verschiedene Anwendungen. 

A. Unterfangungsarbeiten. Wenn die Auf- 
gabe besteht, eine Mauer abzufangen, so wird in diese 
ein Spannbetonträger in kurzen Abschnitten eingebaut 
und in diesen ein durchlaufender Bewehrungskanal aus- 
gespart. Nach dem Einfädeln der Bewehrung und deren 
Vorspannung wird die Wand von der Abfangung ge- 
tragen. Der darunter liegende Teil kann dann abgebro- 
chen werden. Auf diese Weise ist ein mittelalterlicher 
Turm in Tournay mit 2800t Gewicht unterfangen und 
mit hydraulischen Pressen um 2,4 m angehoben worden. 


B. Rohre. In Belgien werden Stahlbetonrohre her- 
gestellt, deren Längs- und Ringbewehrung vorgespannt 
ist. Die Ringbewehrung wird durch eine später auf- 
gebrachte Mörtelschicht gegen Rosten geschützt. (Nacı 
Magnel im Bericht über den 3. Kongreß Lüttich 1948, 
S.333 und Journal Inst. Civil Engineers 32 [1949] S. 161.) 


3. Anwendung auf Flüssigkeitsbehälter und Staumauern. 


Der Spannbeton ermöglicht es, nach zwei Richtungen 
vorgespannte Flächen herzustellen, die unbedingt dicht 
und rissefrei bleiben. Man kann daher auf diese Weise 
ausführen: Druckrohre, Flüssigkeitsbehälter, Talsperren 
und Wehre, Auskleidungen für Tunnel, Schächte und 
Docks, Schwimmkörper, Senkkästen, Pontons und Schiffe. 


Rohre. Bereits Anfang dieses Jahrhunders hat von 
Emperger Rohre durch Umwickeln unter Anzichen 
der Bewehrung vorgespannt. Dieses Verfahren hat den 
Nachteil, daß der weitaus größte Teil der aufgewandten 
Arbeit in der Bremse des ablaufenden Drahtes vernichtet 
werden muß. Man hat versucht, diese Schwierigkeit da- 
durch zu umgehen, daß man die Umwicklung warm auf- 
gezogen und durch das Schrumpfen die Betonvorspan- 
nung erzeugt hat. Freyssinet hat eine Vorrichtung 
geschaffen, die es gestattet, die Umschnürung durch Aus- 
dehnen einer umlaufenden Schlaufe der Bewehrung 
stufenweise vorzuspannen, wodurch die aufzuwendende 
Arbeit auf einen kleinen Bruchteil reduziert wird. Diese 
so aufgebrachten Bewehrungen müssen mit Zementmörtel 
nachträglich umhüllt werden. Bislang ist es jedoch noch 
nicht befriedigend gelungen, diese Schicht dauerhaft mit 
dem Kern zu verbinden. 


Eine entscheidende Umgestaltung der Fabrikation 
wurde von F. erdacht und seit 1935 in Algier, seit. 1939 


auch in Deutschland angewandt: Das in einem Guß her- 


gestellte, nach zwei Richtungen vorgespannte Druckrohr 
aus hochwertigem Beton (Festigkeit bis zu 1200 kg/cm?). 
Das Gerät hierzu besteht im wesentlichen aus einem 
äußeren und einem inneren Stahlmantel, zwischen denen 
das Rohr in einer beiderseitigen Gummihülle betoniert 
wird. Durch Einleiten von Druckwasser läßt sich die 
Hülle und damit der Beton ausweiten unter gleichzeitigem 
Nachlassen der äußeren Hülle. Die Ringbewehrung wird 
hierbei mitgenommen und dadurch angespannt, während 
die Längsbewehrung gegen die Stahlform bereits vorher 
hydraulisch vorgespannt wurde. Bei diesem Verfahren 
wird der Beton außerdem kräftig gerüttelt und geheizt, 
nachdem durch den Druck das überschüssige Wasser 


daraus entfernt ist (Abb. 8a und b). 


In dieser Weise wurden in Oued Fodda (Algier) 57 km 
Rohre ® 1,0, 120 und 140m für Innendrücke bis zu 
18 at, in Frankfurt a. M. 30 km © 0,80 und 1,20 m her- 
gestellt. 

Laboratoriumsmäßig sind bereits Rohre für Drücke 
bis 100 kg/cm? angefertigt worden. Durch die absolute 
Rissefreiheit und Dichtigkeit des Betons eignen sie sich 
auch für aggressive Flüssigkeiten. Das Anwendungsgebiet 
läßt sich durch zusätzliche Auskleidungen (Metall, Kunst- 
harze usw.) noch erweitern, so daß das Spannbetonrohr 
noch eine große Zukunft haben dürfte. 


Wasserbehälter. Obgleich bereits 1944 von 
Freyssinet ein Verfahren entwickelt und durch Ver- 
suche geprüft worden ist, einen runden Behälter durch 
Umwicklung vorzuspannen, hat sich noch keine Gelegen- 
heit ergeben, dieses in Frankreich praktisch anzuwenden. 
Stattdessen wurden verschiedentlich rechteckige Wein- 
behälter mit ebenen Wänden ausgeführt, die aus Fertig- 
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teilen zusammengesetzt wurden. Die Platten enthielten 
in beiden Richtungen Kanäle für die Bewehrungsbündel. 
Nach dem Vorspannen erwiesen sich diese Behälter als 
rissefrei und auch in den Montagefugen dicht. Derzeit 
wird in Orleans ein rechteckiger Trinkwasserbehälter mit 
7000 m? Inhalt gebaut (vgl. den Abschnitt 4). 
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Abb. 8. Spannbetonrohrherstellung, schematische Darstellung. 


Talsperren. 1939 wurde in Algier die Wehranlage 
von Port de Fer in Dienst genommen, bei der Sohle, 
Pfeiler und Schütztafeln 19,0 x 5,0m groß aus Spann- 
beton bestehen. 

Die Gewölbereihen-Sperre von Beni-Badhel (Algier) 
wurde mit Hilfe der Vorspannung um 7m auf 67m er- 
höht. Vor den Strebepfeilern im Abstand von 20 m wur- 


Fa 
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den neue Widerlager ausgeführt und zwischen beiden 
Kapselpressen eingebaut. Diese bestehen aus runden 
Blechkapseln mit etwa 50cm ®, die zunächst flach sind 
und durch Druckwasser bis 200 at aufgeweitet werden und 
dabei Drücke von 400—500 t ausüben. Die aufgestockten 
Teile der Sperre wurden an der Wasserseite mit vorgc- 
spannter Bewehrung gegen die bestehenden Teile ange- 
preßt und standsicher gemacht. Außerdem wurden die 
Strebepfeiler auf der Wasserseite durch in Bohrlöchern 
eingemörtelte vorgespannte Bewehrung mit der Felssohle 
zugfest verbunden. Auf diese Weise hat man beobachtete 
Bewegungen der Mauer trotz der Erhöhung zum Stehen 
gebracht. 

Eine große Talsperre ist in Spannbeton bislang noch 
nicht ausgeführt worden, obwohl verschiedene Entwürfe 


Abb.9. Wasserbehälter Orleans. 


Inneres des Behälters, 


vorliegen. Sie versprechen jedoch eine solche Sicherheit 
sowie Ersparnis an Bauzeit und Geld, daß ihre Ausfün- 
rung bestimmt zu erwarten sein dürfte. 

Bauwerke gegen äußeren Wasserdruck. 
Der Spannbeton eignet sich besonders zur Ausführung 
von Stollen, Tunneln, Schächten usw. Derzeit wird von 
der Firma Campenon-Bernard ein Düker von 325m ® 
aus Betonsegmentsteinen mit durch Aufweiten vorge- 
spannter Ringbewehrung unter Druckluft mit Schildvor- 
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trieb ausgeführt. Auch für andere Wasserbauten, bei 
denen die Dichtigkeit eine wesentliche Rolle spielt, jäßt 
sich der Spannbeton mit Vorteil anwenden (Senkkästen, 
Schleusen, Docks, Schwimmkörper usw.). Die erwähnte 
Firma hat in Brest in den Jahren 1943—1948 zahlreiche der- 
artige Caissons ausgeführt. (Nach Freyssinet im Be- 
richt über den 3. Kongreß Lüttich 1948, S. 343.) 


4. Trinkwasserbehälter Orleans. 


Das Bauwerk besteht aus einem geschlossenen recht- 
eckigen Behälter von 47m Länge, 33m Breite und 5m 
Höhe, der auf 108 13,50 m hohen Stützen ruht. Sämtliche 
Stützen sind Pendelstützen mit Gelenken am Kopf (reine 
Betongelenke Bauart Freyssinet), um die Formänderungen 
des Behälters ohne Zwang zu ermöglichen. In der Mitte 
jeder äußeren Stützenreihe ist ein Diagonalenkreuz zur 
Aufnahme der Windkräfte angeordnet. 

Der Behälterboden besteht aus einem annähernd qua- 
dratischen Trägerrost von 4 X 4m, auf dem monolithisch 
verbunden eine durchgehende Platte ruht. Die Decke ist 
das Abbild des Bodens mit schwächeren Abmessungen. 
Die Wände bestehen ebenfalls aus rechteckigen Platten, 
die zwischen senkrechte, nach außen hervortretende Rip- 
pen sowie Decke und Bogen gespannt sind (Abb. 9). 

Sämtliche Balken der Sohle und Decke sind mit Bün- 
deln von 12 Stahldrähten ® 5mm aus St150 bewehrt, 
die geradlinig über die ganze Ausdehnung der Decken 
verlaufen. Dem Wechsel der Vorzeichen der Biege- 
momente aus Wasserdruck in den durchlaufenden Balken 
wird dadurch Rechnung getragen, daß diese auf !/s der 
Spannweite Schrägen mit ?/s der Balkenhöhe im Feld be- 
sitzen. Auf diese Weise verlaufen die Bündel im Feld im 
unteren, über den Stützen im oberen Kernpunkt und 
rufen so Momente hervor, welche denjenigen aus der Be- 
lastung jeweils entgegengesetzt sind. Das gleiche Prinzip 
ist bei den Decken- und Wandplatten angewandt worden, 
die kreuzweise ebenfalls mit geradlinig durchgehenden 
ann bewehrt sind und starke Auflagerschrägen be- 
sitzen. 

Die Fnden der Bündel sind mit den seit 1940 von 
Freyssinet angewandten Kegelankern festgehalten. Sie 
werden mit den bekannten Doppelkolbenpressen ange- 
spannt und blockiert. (Nach Lebelle im Bericht über 
den 3. Kongreß Lüttich 1948, S. 361.) 


Dr.-Ing. Franz, Frankfurt a.M. 


Buchbesprechungen. 


Bruno Eck, Dr.-Ing.: Technische Strömungslehre. 3. 
verb.u.erw. Aufl., 398 u.XS., Gr. —8°, mit 372 Abb. 
Berlin/Göttingen/Heidelberg: Springer-Verlag 1949. Preis 
DMark 24.—, Ganzl. DMark 27.—. 


Die neue Auflage des in der Fachwelt allgemein bekann- 
ten Buches weist wesentliche Erweiterungen auf und trägt 
vielen neuen Problemen der Strömungslehre Rechnung. 

Nach kurzer Streifung der hydrostatischen Grund- 
gesetze wendet sich das Werk der eigentlichen Bewe- 
gungslehre zu, wobei zuerst Vorgänge ohne Reibungs- 
einfluß, also für eine ideale Flüssigkeit, dann Vorgänge 
mit Reibung aber ohne Ablösung und schließlich die Ab- 
lösung selbst behandelt werden. Diese Unterscheidung trägt 
viel zur Klarstellung der verschiedenen Probleme bei, 
weil gerade die Ablösung bei technischen Strömungen 
eine wichtige Rolle spielt. Gegenüber der zweiten Auf- 
lage werden u.a. Versuche über Mischvorgänge in Feu- 
rungen, Winddruck auf Gebäuden usw. zusätzlich be- 
handelt. 3 

Der Abschnitt über die Bewegung fester Körper in 
strömenden Medien (z.B. Entstaubung, Aufbereitung, 
Materialförderungen in senkrechten Steigrohren) ist voll- 
ständig neu und gibt einen Überblick über die grund- 
sätzlihen strömungstechnischen Probleme bei der Ver- 
brennung fester Brennstoffe. Das Kapitel über Strömungen 
um Schaufeln und Profile ist mehr als bisher dem Kreisel- 
maschinenbau angepaßt worden. Im Kapitel Gasdynamik 
ist besondere Rücksicht auf die Analogie der Wasser- 
strömung mit der Gasströmung genommen und auch die 
Zusammenstellung der Bewegungsgesetze für Gase und 
Dämpfe ist wesentlich erweitert worden. Das Werk, 


welches mit zahlreichen übersichtlichen Abbildungen und 
Diagrammen ausgestattet ist, wird vom Maschinenbauer 
und vom praktischen Wasserbauer in gleicher Weise sehr 
begrüßt werden. Auch zum Studium der allgemeinen 
Strömungslehre kann das Buch wärmstens empfohlen 
werden. Paul Böss, Karlsruhe. 

Hans Ulrich Freymark, Reg.-Baum. a.D., Gelsen- 
kirchen: Das Förderwesen in den Werkstätten des Stahl- 
baues und des Behälterbaues. Herausg. v. Deutschen 
Stahlbau-Verband. (= Abh. aus dem Stahlbau Heft 6). 
32 u. VII S., Gr. DINA5, mit 4 Tafeln. Bremen-Horn: 
Ind. u. Hand. Verlag Walter Dorn GmbH., 1949. Preis 
DMaiık 4.50. 


Es ist eine bekannte Tatsache, daß die Herstellung 
von Stahlkonstruktionen zu einem wesentlichen Teil ein 
Transportproblem ist. Das die Fabrikation durchlaufende 
Stück muß 9—10 mal umgeschlagen und 35—57 % der 
Fertigungslöhne müssen für das Förderwesen in den 
verschiedenen Betrieben ausgegeben werden. Die Auf- 
gabe „unter Benutzung mechanischer Hilfsmittel eine 
mehrfache Menge der Erzeugungs-Tonnen-Zahl über eine 
verhältnismäßig eng begrenzte Fläche zu bewegen“ wird 
sehr eingehend behandelt. Es werden Grundsätze für die 
Anordnung der Werkstätten und Lagerplätze gegeben, 
die durch auf Tafeln beigegebene Grundrisse ausgeführ- 
ten Werksanlagen ergänzt werden. Nach einer Darstellung 
der gebräuchlichen Fördermittel werden Erhebungen bei 
verschiedenen Betrieben über Förderintensität und Kosten 
des Förderwesens mitgeteilt. 

K.H. Seegers, Gustavsburg. 
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August F. Meyer, Fritz Langbein, Hellmuth Möhle: 
Trinkwasser und Abwasser in Stichwörtern. Mit einem 
Anhang: Die wichtigsten fremdsprachlichen Fachaus- 
drücke. IV u. 487 Seiten. 8°. Mit 152 Abb. Berlin/Göttin- 
gen/Heidelberg: Springer-Verlag, 1949. Preis geheftet 
DMark 24.—, gebunden DMark 26.—., 

Mit diesem alphabetisch geordneten kleinen Hand- 
wörterbuch des Siedlungswasserbaues haben sich die Ver- 
fasser das aktuelle Ziel gesetzt, mit über 2600 Stichwörtern 
eine umfassende Darstellung der Fachgebiete des Trink- 
und Brauchwassers und des Abwassers zu geben. Durch 
die Art der Stoffbehandlung bewahrt das Buch einer- 
seits den Ertrag der bisherigen wissenschaftlichen Ent- 
wicklung und spiegelt anderseits die Beweglichkeit und 
Fülle des heutigen kommunaltechnischen und industriellen 
Lebens wieder. Die Stoffbearbeitung zeichnet sich durch 
systematische Raumverteilung und straffe Einheit im Auf- 
bau nach Inhalt und Umfang aus. Dies zeigt sich auch 
darin, daß die Verklammerung aller Einzelartikel durch 
Verweisungen zu einer Einheit nicht nur als eine äußer- 
lich technische Aufgabe aufgefaßt wurde. Auch strittige 
Probleme sind unter Vermeidung jeder Einseitigkeit be- 
handelt worden. Dem Verlag gebührt besonderer Dank 
dafür, daß es ihm gelungen ist, drei bedeutende Ver- 
treter der Fachgebiete als Bearbeiter zu gewinnen, die 
die Gewißheit bieten, daß in dem Werk etwas Wert- 
volles dargeboten wird. Immer wieder ist man von der 
Fülle von Anregungen und Einsichten überrascht, die 
dieses Fachwörterbuch auf so knappem Raum vermittelt. 
Der Anhang mit den wichtigsten fremdsprachlichen Fach- 
ausdrücken ist besonders zu begrüßen. Der Verlag hat 
alles getan, um das Buch zum besten und praktischsten 
Nachschlagewerk zu machen und «s so übersichtlich als 
möglich zu gestalten. Es ist ganz besonders geeignet, dem 
Gedanken einer Verbesserung der Wasserversorgungs- 
und Abwasserverhältnisse beim Wiederaufbau unserer 
kommunalen und gewerblichen Wirtschaft allgemeine 
Geltung und Beachtung zu verschaffen. Mit seiner Ver- 
breitung und Vertiefung der Kenntnisse auf dem Gebiete 
des Siedlungswasserbaues dient es allgemeinen wasser- 
wirtschaftlichen und kulturpolitischen Zielen. So ist ein 
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Werk des täglichen Bedarfes entstanden, das die Not- 
wendigkeit der Anschaffung für alle in sich trägt, die 
praktisch oder wissenschaftlich mit dem Siedlungswasser- 
bau zu tun haben. E. Marquardt, Stuttgart. 


Luetkens, Otto, Dr.-Ing. habil.: Die Methoden der 
Rahmenstatik. Aufbau, Zusammenfassung und Kritik. 
VII u. 281$., Gr. 18X25%% cm, mit 38 Abb. und 9 Zahlen- 
tafeln. Berlin / Göttingen / Heidelberg: Springer-Verlag, 
1949. Preis geh. 35,— DMark, geb. 36,— DMark. 

In den letzten Jahrzehnten sind zahlreiche Abhand- 
lungen zur Berechnung hochgradig statisch unbestimmter 
Tragwerke bekannt geworden, die im wesentlichen Ab- 
wandlungen des Formänderungsgrößenverfahrens dar- 
stellen, die in ihrer Vielzahl kaum noch zu übersehen sind 
und in ihrer Bedeutung häufig falsch eingeschätzt werden. 
O. Luetkens hat sich der mühsamen und verdienst- 
vollen Arbeit unterzogen, Klarheit über den heutigen Stand 
zu gewinnen und die verschiedenen Verfahren systematisch 
einzuordnen. Er kommt dabei zu dem Ergebnis, daß die 
Aufteilung in Kraftgrößen- und Formänderungsgrößen- 
verfahren unzweckmäßig ist, und daß für eine systema- 
tische Ordnung besser von einer Unterscheidung nach drei 
bzw. vier Hauptsystemen ausgegangen wird, die den 
einzelnen Verfahren zugrundeliegen. 

Gut ein Drittel des Buches befaßt sich mit der allge- 
meinen Theorie, wobei die Möglichkeiten in der Wahl des 
Hauptsystems als entscheidendes Merkmal der verschiedenen 
Verfahren herausgestellt werden, und wobei sich zeigt, wi: 
wenig im Grunde genommen sich die verschiedenen Ver- 
fahren voneinander unterscheiden. Der zweite Teil er- 
läutert — was sehr zu begrüßen ist — an ein und dem- 
selben Beispiel, geordnet nach den verschiedenen Haupt- 
systemen, die Möglichkeiten der Berechnung, die im dritten 
Abschnitt, soweit es nicht schon vorher geschehen, noch 
einmal einer kritischen Betrachtung unterzogen werden, um 
schließlich daraus Folgerungen für die zweckmäßige Be- 
rechnung bestimmter Arten von Tragwerken zu ziehen. 
Ein eingehendes Literaturverzeichnis und Zahlentafeln zur 
Erleichterung der Zahlenrechnung vervollständigen das 


sehr lesenswerte Buch. e 
Ernst Kohl, Braunschweig. 
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Baudirektor Dr.-Ing. A. Ramshorn 
60 Jahre alt. 


Infolge des Bergbaus sinkt das Gelände im Ruhrgebiet 
ständig ab, so daß Versumpfungen unausbleiblich wären, 
wenn nicht ständig an der Aufrecht- 
erhaltung der Vorflut gearbeitet würde. 
Vor kurzem mußte die Mündung der 
Emscher in den Rhein aus diesem 
Grunde nochmals verlegt werden. Diese 
umfangreichen Bauarbeiten wurden zu 
einem erheblichen Teil durch die Em- 
schergenossenschaft in Essen ausge- 
führt. Sie hat 78km des Emscherlaufss 
und 260 km Nebenbäche, 23km Druck- 
rohr-Leitungen und 20 km Zu- und Ab- 
leitungen zu den 22 Kläranlagen gebaut 
und instand zu halten. Dazu kommen 
49 Pumpwerke und 15 Entphenolungs- 
anlagen usw. 

Verantwortlich für all diese Bau- 
arbeiten ist Baudirektor Rgbm. a.D. 
Dr. Ing. Alexander Ramshorn, der 
am 21.9.49 sein sechzigstes Lebens- 
jahr vollendete. Seiner Zähigkeit ist cs 
zu danken, daß die 1938 begonnenen Bauarbeiten der 
Schaffung eines neuen Laufes für die Emscher durch eines 
der am dichtesten besiedelten Gebiete Deutschlands selbst 
während des Krieges weitergeführt werden konnten und 
daß die großen Zerstörungen an den Anlagen der Emscher- 
genossenschaft heute nahezu überwunden sind. 


Ramshorn ist am 21. 9. 1889 in Görlitz (Schlesien) 
geboren, studierte an der Techn. Hochschule Berlin und 
machte dort 1913 sein Diplomexamen. 1916 machte R. sein 
Regierungsbaumeister-Examen und trat 1917 nach ein- 
jährigem Kriegsdienst bei der Kaiserlichen Werft in 
Kiel ein, wo er Bauabteilungsvorstand 
wurde. Am 31.7.1931 promovierte er 
zum Dr.-Ing. an der Techn. Hochschule 
Hannover mit einer Arbeit über die 
Energievernichtung bei Abstürzen und 
Schuß-Strecken in offenen Abwasser- 
kanälen. Am 1.4.34 wurde er zum 
Baudirektor der Emschergenossenschaft 
und zugleich zum Geschäftsführer des 
Lippeverbandes in Dortmund gewählt. 


Über seine Erfahrungen hat er wie- 
derholt in den Fachzeitschriften be- 
richtet, er wurde von wasserwirtschaftl. 
und bautechn. Vereinen und Verbän- 
den in Fachausschüsse und Vorstände 
berufen. Dem Jubilar ist noch eine 
recht lange und erfolgreiche Arbeit 
zum Segen des Industriegebietes und 
der deutschen Wasserwirtschaft zu 
wünschen. 


H. W, Flemming, München. 


Ministerialrat Wedler Honorarprofessor. 


Herr Ministerialrat aD, Bernhard Wedle r, Berlin, 
ist zum Honorarprofessor für Baustoffkunde an der 
Techn. Universität Berlin ernannt worden. 


Für den Inhalt verantwortlich: Professor Dr.-Ing. F. Schleicher, Düsseldorf; Druck: Hempel & Co., 
Dessauer Straße 6-8. — Springer-Verlag - Berlin 


Deutsche Zentraldruckerei A.-G., Berlin SW 11, 


- Göttingen - Heidelberg. 


Wir fertigen an: 
für den Bergbau Schienen-Nägel 
für das Baugewerbe Rohrhaken, Bankeisen, 
Krampen, Fenstereisen, Mauerhaken. 


Erforderliche Materialgestellung: Schmiedbares Rund- oder Vier- 
kanteisen (auch Abfälle) 6-14 mm & 


FR. RUFUS LUCK, Inh.: Erich Rothämel, (15a) Steinbach-Hallenbg. (Thür.) 


Großes Unternehmen des Stahlbrückenbaues im Ruhrgebiet 
sucht zum baldigen Eintritt 


selbständigen Statiker und Konstrukteur 


als Kommissionsführer 


Bewerber muß langjährige statische und konstruktive Erfah- 
rungen auf dem Gebiete des Stahlbrückenbaues nachweisen, 
mit den neuzeitlichen Bauweisen vertraut sein und diese weiter 
entwickeln können. Außerdem wird Wert darauf gelegt, daß 
die Geschäftsinteressen bei privaten Abnehmern und Behörden 
gewandt vertreten werden. Bei Bewährung besteht Aufstiegs- 


möglichkeit. 

Ausführliche Bewerbungen mit Lebenslauf, Zeugnisabschriften, 
Lichtbild und Angabe von Empfehlungen, des frühesten Ein- 
trittstages, der Gehaltsansprüche und des Kennwortes „GR” 
sind zu richten unter „F 737“ an Annoncen-Expedition Moritz 
Liebald G.m.b.H., Düsseldorf-Benrath, Ansbacher Straße 1. 


Statiker für Stahlbetonbau 


mit besonderen Kenntnissen im Brückenbau zum bald- 
möglichsten Eintritt von bedeutender Stuttgarter Bau- 
unternehmung mit eigenem Konstruktionsbüro gesucht. 
Bewerber müssen in der Entwurfs- und Ausführungs- 
bearbeitung Erfahrung besitzen und absolut selbständig 
arbeiten können. 

Ausführliche Bewerbungsunterlagen mit Lebenslauf, Lichtbild, 
Zeugnisabschriften und Nachweis der bisherigen Tätigkeit 


‘sowie Angabe der Gehaltsansprüche bitten wir zu richten an 


„Der Bauingenieur 59" Springer-Verlag, Anzeigen - Abteilung 


Berlin W 35, Reichvietschufer 20. 


ANZEIGEN 


' Schmidt- 
' Tychsen 


Derrick- 
Kranbau 


Hamburg 24B 


Bitumen - Schutzanstriche 


für BETON - EISEN DACHPAPPE 


Soeben erschien: 


Veröffentlichungen zur Erforschung 


der Druckstoßprobleme 
in Wasserkraftanlagen und Rohrleitungen 


> 


Herausgegeben von 
Professor Dr.-Ing. Friedrich Tölke, Karlsruhe 


Erstes Heft. Mit 135 Abbildungen 
IV, 137 Seiten. 4°. 1949. DM 24,— 


Der Deutsche Druckstoß-Ausschuß (German Water 
Hammer Committee) hat sich die Erforschung der 
zahlreichen noch ungeklärten Druckstoßprobleme 
in Wasserwerks- und Wasserkraftanlagen, in Rohr- 
leitungen, Armaturen und hydraulisch betätigten 
Maschinen zur Aufgabe gesetzt. Er will ferner die 
ihm zugänglichen oder bekannt werdenden Be- 
triebserfahrungen und Schadensfälle sammeln, um 
zu sicheren Voraussetzungen für die Grund- 
annahmen der praktischen Druckstoßberechnung 
zu gelangen. 

Das vorliegende Heft soll mithelfen, die Schäden, 
die erkannt und noch mehr unerkannt Tag für Tag 
durch Druckstöße ausgelöst werden, herabzusetzen. 
Inhalt: Zur Normung der allgemeinen Druck stoß-Formelzeichen. 
Von P, Böss, Karlsruhe. — Ursachen von Druckstößen in den Druck- 
rohrleitungen von Wasserkraftwerken. Von Arthur Hruschka. Wien. 
— Über den Bruch der Rohrleitung Zasip. Von R. Thomann, Graz. 
— Über den Druckstoß in einsträngigen Rohrleitungen. Von F. Tölke, 
Berlin-Charlottenburg. — Druckstoßmessungen am Baukraftwerk der 
Badenwerk A.G. Von W. Leitner, Karlsruhe. — Die Regelvorgänge 


in langen hydraulischen Leitungen. Von W. Wiederhold, Hildesheim, 
und A. Geromiller, Magdeburg. 
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STATIKER 


älterer, mit großer Erfahrung in Projekt und Kalk. Stahl- 
hoch- und Brückenbau, selbst. zuverlässige Kraft sucht 
sich zu verändern. West- oder Süddeutschland bevorzugt. 


nach = 
Suchen i: Dipl.-Ing. 
modernen S$Statiker und Kalkulator 


Bewerbung mit Gehaltsforderung und Antrittstermin erbeten 
unter „Der Bauingenieur 70“, an Springer-Verlag, Anzeigen- 


Offerten erbeten unter „Der Bauingenieur 66“ an den Springer- 
abteilung, Berlin W 35, Reichpietschufer 20 


Verlag, Anzeigenabteilung, Berlin W 35, Reichpietschufer 20 


Führende Firma sucht zur Weiterentwicklung der 
Ey Er Abteilung 


| Stahlrohrgerüstbau 


eine erste Kraft, mit Sitz in Düsseldorf, die sowohl 
kaufmännisch als auch technisch begabt und bei 
Baufirmen sowie Bauämtern gut eingeführt ist. Der 
‘Bewerber muß organisatorisch befähigt sein und 
eınem größeren Apparat vorstehen können. Bewer- 
bun’en von Reisenden und Vertretern aus der Bau- 
branche zwecklos. Es wollen nur I. Fachkräfte (mög- 


$: lichst Baurat, Stadtbaumeister oder ähnl.) hand- 
schriftliche Bewerbungen einreichen unter 871b an 
Annoncen-FOERSTER, Düsseldorf, Königsallee 58. 


Süddeutsche Stahlbauvanstalt sucht als Vertreter des Ober- 
ingenieurs einen 


Dipl.-Ingenieur 


mit mehreren Jahren Praxis als Statiker des Stahihoch- und 
Brückenbaues. Angebote unter „Der Bauingenieur 69“ an den 
Springer-Verlag, Anzeigenabt., Berlin W 35, Reichpietschufer 20. 


FAHRBARE UND TRAGBARE FORDERBÄNDER 


. . . LEICHTBANDER FÜR BETON (SCHUTTBAUWEISE) 

Diplomingenieur SELBSTAUFLADER MIT RAUPENFAHRWERK 
(Baufach) GRABENBAGGER FÜR ROHR- UND KABELVERLEGUNG 
ieabgeshlossenerHochsinde BAUAUFZUGE UND LASTENAUFZUGE 
bildung, 25 Jahre alt, Hedig, SOWIE ALLE SONSTIGEN NAHFORDERANLAGEN 
sucht Stellung bei größerer 


Bauunternehmung, wenn mög- 
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ee WILHELM STOHR, oFFENBACH A. M. 
ANDREAS RUCKERT 


2) Oberdachstetten (M£r SPEZIALFABRIK FÜR TRANSPORTANLAGEN 
DENNERT& PAPE, HAMBURG-ALTONA ee at) L 
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Die Entwicklung der Bogenstaumauer zur beherrschenden Bauform 
für den Ausbau der mitteleuropäischen Wasserkräfte. 


Von Professor Dr.-Ing. habil. Friedrich Tölke, Karlsruhe. 
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Abb. 1b. Nutzbarer Stauraum im Tennesseetal. 


v 200 400 600 800 7000 7200 7400 km 
Abb. 1a. Stauwerke im Tennesseetal. 
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2m mm m m m 10 180 200 km. Fluß verteilen und wie der nutzbare Stauraum 

Seit Beendigung der Weltwirtschaftskrise zu Beginn von 18 Mrd. m° und die Be Me 3 we 
der dreißiger Jahre befindet sich der Ausbau der Wasser- einzelnen bereitgestellt werden. Der : RE Er 2 
kräfte in stürmischer Aufwärtsentwicklung. Als eines der wird durch denjenigen des Columbia- RES a = 
markantesten Beispiele wurde in dieser Zeitschrift kürzlich übertroffen ; bei einem mittleren Jahresa uß von N 
der Tennessee-Ausbau besprochen [1], bei dem durch m? werden hier 30 Mrd. m‘ en gesc nn 
27 Stauwerke der Ausbau einer mittleren Jahresleistung und 25 Mrd. kWh/Jahr an Be es x 
von 12 Mrd. kWh ermöglicht wurde. Abb.1 zeigt, wie Durch diese Riesenprojekte hat =: as Bi x S a ri 
sich die Stauwerke über den 1500 km langen Tennessec- nischen Talsperrenbaues vollständig gewandelt. Bogen 
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mauern und Pfeilerstaumauern, die dem amerikanishen (Abb.2) 
Talsperrenbau eine Zeitlang sein besonderes Gepräge zwischen 


gaben, sind fast vollständig verschwunden, da sich nur werksausbau zu erkennen. Im Oberen Tocetal (Abb. 3)| 


noch selten Anwendungsmöglichkeiten hierfür ergeben. werden z 
Auch die gespülten Erddämme, die sich 
dort durch Jahrzehnte hindurch größter 
Beliebtheit erfreuten, werden fast kaum 
noch gebaut. Gewichtsstaumauern, Aühlschlangen- 
Steindäimme und gewalzte Erddämme Anordnung 
beherrschen vollständig das Feld. 

Ganz anders ist die Entwicklung Umlayf- 
in Mitteleuropa verlaufen. Durch die Stollen N 
überall vorhandene Besiedlung sind se 
Riesentalsperren und Riesenkraftwerke \ 
hier nur selten möglich. Der Stau- \ 
raum muß in vielen Einzelsperren und \ 
die Energie in vielen Einzelwerken 
bereitgestellt werden. Ein Blick auf 
den Kraftwerksausbau in Oberitalien \ 
ZR.KM 
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() 200 400 600 200 7000 7200 7400 km, 
Abb. 1 c. Ausgebaute Leistung im Tennesseetal. 
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Abb. 3. Kraftwerksausbau im oberen Tocetal. 
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genügt, um diesen fundamentalen Unterschied 
dem amerikanischen und dem europäischen Kraft! 


.B. aus einem Einzugsgebiet von nur 600 km 


1 


DI] | Wafelung der 
ID a 


en ” / u 
„S0gezahne / 
Sa ! 


/ 
' 


f 

N ‘ 
ı 
N 


II] & 
Hi 
II] Fugen- / S 
l Verzahnung 7 
| 
El 
vierte | 
Ste-{ 
| h. 
/ 
/ 
/ 
/ 
Abb. 4. / 
Ross - Staumauer 24 
der Stadt ae 


Seattle, USA. 


rd. 12 Mrd. kWh/Jahr herausgeholt. 
} Hierfür mußten in dem kleinen Einzugs- |f 
= gebiete 11 Talsperren geschaffen werden, |F' 
die bei einem Jahresabtluß von 900 | 
| Mio. m? einen nutzbaren Stauraum von 
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Talsperren sind Gewichtsmauern, 


Betrachtet man die verschiedenen Tal- 
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sich zuerst wenig bemerkt und heute 
allenthalben sichtbar die Umstellung von 
der Gewichtsmauer zur Bogenmauer in 
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N Europa. Wieweit diese Entwicklung bereits fortgeschritten 
„ist, beweist die nachfolgende Zusammenstellung der Tal- 
„ breiten an der Krone für einige der jüngsten Bogenstau- 


|; mauern in zeitlicher Reihenfolge. (Abb, 4 bis 76) 
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Praxis, 


der Bogenstaumauer. 
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Eine Bogenmauer wird um so wirtsc 


haftlicher, je dü 
hre Wandstärken aftlicher, je dünner 


r gewählt werden können. Die heutige 
die zulässige Betonbeanspruchung mit 40 bis 


50 kg/cm? zugrunde zu legen, geht an den großen Fort- 
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Abb. 5a. Rossens-Staumauer (Schweiz). 
Grundriß und Höhenlinienplan. 
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Abb. 5c. Rossens-Staumauer (Schweiz). Querschnitt in Talmitte mit Vorsperre, Betonierbrücke und Einbringekranen, 


Talbreite Mauerhöhe 


Ross-Staumauer (USA) [2] 276 m 164 m 

| (fertiggestellt), 

Rossens-Staumauer (Schweiz) [3] 2857 me #8 m 
(fertiggestellt), 

@Limberg-Staumauer (Österreich) [4] 3022 m 120 m 

j (in Bau), 

"Silvenstein-Staumauer (Deutschland) [5] . 370 m 187 m 
(projektiert). 


Es unterliegt keinem Zweifel, daß eine Talbreite an 
“der Krone von 370 m, wie sie bei der Silvenstein - Stau- 
}mauer im Entwurf bereits gemeistert wurde, noch vor 
20 Jahren als für eine Bogenstaumauer undiskutabel be- 
zeichnet worden wäre. Heute ist die erreichbare Talbreite 
[lediglich eine Funktion der zulässigen Betonbean- 
“spruchung. Geht man mit der zulässigen Druckspannung 
‚auf 80 kg/cm?, wie im Falle der amerikanischen Ross- 
(Staumauer, so stellen Talbreiten von 400 m an der Krone 
kein Problem mehr für Bogenstaumauern dar. Wie 
(Abb. 4 bis 6 erkennen lassen, ist in solchen Fällen die 
Jörgenson-Mauer (annähernd gleichbleibender Zenttri- 
winkel und starke Krümmungszunahme von oben nach 
Junten) mit Strebefuß eine zweckentsprechende Bauweise. 
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schritten der Betontechnik vorbei. Zulässige Betonbean- 
spruchungen von 80 kg/cm? und mehr sollten die Regel 
für künftige Bogenstaumauern bilden. Dabei ergeben sich 
dann ganz von selbst so schlanke Mauerquerschnitte, daß 
von künstlichen Kühlmaßnahmen in den meisten Fäl- 
len abgesehen werden kann. Die in Amerika als un- 
enthehrlich betrachtete Nachkühlung durch Kühlrohr- 
schlangen in 1,5 m Abstand (Abb. 4) wird in Europa mit 
Recht abgelehnt. Die bei Rossens- und Limberg - Stau- 
mauer angewendete Fugenspaltkühlung dürfte auch bei 
höheren Bogenmauern, wie z. B. Silvenstein, noch zum 
Ziele führen, wenn durch hohe zulässige Druckspannungen 
der Querschnitt hinreichend schlank gehalten wird. Die 
Beanspruchung längs der Gründungsfläche kann durch 
voutenartige Verstärkungen gegebenenfalls herabgemindert 
werden. 

Mit Recht schreiben Grengg und Lautfer in ihrer 
sehr lehrreichen Betrachtung über den Gewölbemauerbau 
in Österreich [4]: „Wer das vollkommene Bauwerk mehr 
schätzt als die vollkommene Rechnung, wird die künstliche 
Vernichtung eines Teiles der Bauwerksfestigkeit nicht 
wünschen und den fugenlosen, in Flanken und Sohle 
massiv aufruhenden Einheitskörper mit allen seinen Ver- 
schleierungen, die ja zugleich auch versteckte Hilfen sind, 
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der sogenannten statischen Klarheit vorziehen.“ Man sollte 
aber auch die „natürliche“ Vernichtung eines Teiles der 
Bauwerksfestigkeit vermeiden, die nämlich darin besteht, 
daß die Zwängungsspannungen, bedingt durch zu dicke 
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Mauerquerschnitte, zu Rißbildungen und Ablösungen vom 
Gründungsfelsen führen. Was nutzt es, wenn man die Be- 
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Abb. 8. Gewichtsstaumauer In den Schlagen (Schweiz). Spannungsoptische 
Untersuchung des Mauerquerschnittes, 


F. Tölke, Entwicklung der Bogenstaumauer. 


Abb. 6 Limberg-Staumauer (Österreich). 
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rechnung einer Gewölbemauer auf eine zul. Druckspannung 
von 40 kg/cm? abstellt und wenn durch diese Beschrän- 
kung die Mauer so dick wird, daß nach ihrer „Selbst-! 


entlastung“ die auf den Felsen übertragenen Pressungem 
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bald hier, bald dort nicht 40, sondern 80 kg/cm? betragen? 
Ist es nicht klüger, diesem Tatbestand von vornherein Rech-. 
nung zu tragen und die Bemessung auf eine zul. Druck- | 


FE 
spannung von 70 bis 80 kg/cm? abzustellen? Wir sparen 


H 


\ 


dadurch nicht nur an Kubatur und an Bauzeit, wir bringen ıF 


auch die Annahmen der Elastizitätstheorie in ein solches; 


Verhältnis zur Wirklichkeit, daß die „errechneten“ Span- N 


nungen eine wirkliche Vergleichsbasis darstellen. 


89015 
N 23 
ns Abb. 9. 
Gewichtsstaumauer In den Schlagen (Schweiz). | 
Beobachteter Längsriß. 
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Dank der sorgfältigen Beobachtungen und Messungen, | 


die vielerorts an Staumauern durchgeführt wurden, haben | 
wir heute eine viel klarere Vorstellung von den Eigen- 
spannungen des Betons und den daraus resultierenden Riß- 
bildungen. Einen außerordentlichen Beitrag in dieser 
Richtung hat kürzlich die Schweizerische Talsperrenkommis- 
sion geliefert, indem sie die in einem Zeitraum von 26 Jah- 
ren gesammelten Beobachtungen und Versuchsergebnisse 
in einer umfassenden Veröffentlichung (220 Seiten Groß- 
format) der Fachwelt übergab [6]. Wie sehr sich der Span- 
nungsverlauf in dicken Mauerquerschnitten von der ge- 
wöhnlich zugrunde gelegten geradlinigen Spannungsvertei- 
lung unterscheidet, zeigt in überzeugender Weise die span- 
nungsoptische Untersuchung der Gewichtsmauer „In den 
Schlagen“ (Abb. 8), bei welcher der Elastizitätsmodul des 
Betons 2,2mal so groß wie derjenige des Felsens war. (Im 
spannungsoptischen Modell wurde dies dadurch berück- 
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\  sichtigt, daß im Bereich des Felsens die Dekoritscheibe ent- 
sprechend dicker gemacht wurde). Die Auswertung des 
Isochromaten- und Isoklinenverlaufs für Wasserdruck lie- 
ferte an der Wasserseite eine mehr als dreimal so große 


a 


Abb. 10. Bogengewichlämauer und Talsperrenkraftwerk Wiznau 
(Deutschland). 


Dr.-Ing. Henniger, Freiburg/Bıs., 
freundl. Überlassung dieser Abb.) 


(Herrn Dir, danke ich für die 


Biegespannung, als sie nach der Trapezregel errechnet 
wurde. Ferner förderte die sorgfältige Beobachtung der 
nur 24m dicken Mauer einen einwandfreien Längsriß mit 
2/;mm Spaltbreite zutage. Die Beobachter vermuten, daß 
der Längsriß sich in der strichlierten Weise bis zum Grün- 


Abb. 11. Ecker-Staumauer 
(Deutschland). 
Geradlinige Gewichtsmauer, 
Querschnitt. 
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dungsfelsen fortgesetzt hat. Eine weitere Fortsetzungs- 
möglichkeit besteht nach oben hin zum Kontrollstollen. 
Wie der in der Abbildung mit aufgenommene Arbeits- 
blockverlauf erkennen läßt, handelt es sich bei dem Längs- 


Abb. 12. Ecker-Staumauer (Deutschland). ARE. mit Hilfe 
von Förderbandtürmen, 


riß um eine Normal- und nicht um eine Kerbwirkungs- 
erscheinung. Durch diesen Längsriß ist nunmehr klar be- 
stätigt worden — was schon seit langem vermutet wurde —, 
daß der Beton auch in der Querrichtung von Staumauern 
reißt, wenn die Mauerdicke über 20 m hinausgeht (Abb. 9). 


Da die Eigenspannungen des Betons und die aus ihnen 
resultierenden Rißbildungen nichts mit der Bauform, son- 
dern nur mit der Mauerdicke zu tun haben, sind in Bogen- 
mauern die gleichen Längsrisse zu erwarten, wie sie im 
Falle der Staumauer „In den Schlagen“ beobachtet wur- 
den. Ein Längsriß von °/smm Spaltbreite würde aber 
bereits genügen, um die Lastübertragung in erster Linie 
der wasserseitigen Gewölbehälfte zuzuweisen. Wie schnell 
hat man in einem solchen Falle an Stelle der ‚rechne- 


Abb. 13. Talsperrenkraftwerk Genissiat 
(Frankreich). Querschnitt. 
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rischen 40 kg/cm? Druckspannungen bis zu 70 oder 
SO kg/cm?. Die natürliche Folgerung hieraus wurde bereits 
gezogen, nämlich den Beton von vornherein mit 70 bis 
80 kg/cm? zu beanspruchen, damit die Querschnitte so dünn 
werden, daß für den Beton die Notwendigkeit, sich durch 
Längsrisse zu entlasten, entfällt. 


der Gewichtsmauer ist ein solcher Ausweg ver- 
sperrt, da hier die Standsicherheit nicht von der zulässigen 
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Beanspruchung, sondern vom Querschnittsprofil abhängt. 
Die schlanken Gewichtsmauern, wie wir sie in Deutschland 
gewöhnt sind, sind für größere Mauerhöhen undiskutabel. 
Vergleicht man z.B. die 45m hohe Bogengewichtsmauer 
von Witzaau (Abb. 10), oder die 65m hohe geradlinige 
Ecker-Staumauer (Abb. 11 und 12) mit der 103 m hohen G£- 
nissiat-Staumauer (Abb. 13) oder mit den bis 183 m hohen 
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Abb. 14. 
Querschnittsentwicklung hoher 
Gewichtsmauern in USA. 
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amerikanischen Mammutstaumauern (Abb. 14), so tritt die 
Entwicklung der Gewichtsmauer in Richtung wachsender 
Dicke sehr ausgeprägt in Erscheinung. Diese Entwicklung 
ist genau so natürlich wie diejenige der Bogenmauer in 
Richtung abnehmender Dicke. In einer Gewichtsmauer 
werden um so mehr Längsrisse in Erscheinung treten, je 
höher die Mauer wird. Längsrisse bedeuten hier aber 
Unterbrechung des monolitischen Kraftflusses und damit 
Schwächung des Mauerquerschnittes, so daß nur der Weg 
der Verstärkung bleibt. 
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Abb. 15. Querschnitte neuer französischer Bogenmauern. 


Angesichts einer Wasserkraftwerksentwicklung in Rich- 
tung großer Talsperrenräume und damit großer Mauer- 
höhen wird es daher nützlich sein, sich vor Augen zu 
halten, daß die entsprechende Entwicklung der Bogenmauer 
auf größere Kubaturersparnis und damit verminderte Bau- 
zeit ausgerichtet ist, während bei der Gewichtsmauer 
gerade das Umgekehrte eintritt. Aus diesem Grunde scheint 
die Bogenmauer berufen, den künftigen Wasserkraftausbau 
aufs stärkste zu befruchten. 

In Frankreich ist diese Entwicklung in Richtung auf 
die Bogenmauer in vollem Schwunge. Allein seit 1945 
sind in Frankreich acht größere Bogenstaumauern fertig- 
gestellt oder in Bau genommen worden. Abb.15 zeigt 
die zugehörigen Querschnitte, nach der Mauerhöhe ge- 
ordnet [7]. Ein besonderes Interesse darf die 180 m hohe 
und 45m dicke Tignes-Staumauer beanspruchen, die als 
Gewichtsmauer mindestens 145m dick geworden wäre. 
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Man hätte dann an Stelle von 0,7 Mio.m? 2,0 Mio. m? 
Beton einbringen müssen, was einem Mehraufwand von 
über 100 Mio. DM entsprochen haben würde. Wahrschein- 
lich wäre damit die Wirtschaftlichkeit der ganzen Kraft- 
werksanlage in Frage gestellt worden. Die Tignes-Mauer 
ist eine kreiszylindrische Bogenmauer mit 150m Radius, 
deren rechnerische Beanspruchung an 70 kg/cm? heran- 
kommen dürfte. IM 
Eine lehrreiche Vergleichsbasis bietet das Verhältnis 
von Mauerinhalt zum nutzbaren Stauraum. In Abb. 15 sind 
diese Verhältnisse unter den Mauerquerschnitten ange- 
geben. Hiernach sind bei den Staumauern von Doustre 
und Castillon für jedes kg Beton 1000 kg nutzbares Stau- 
wasser gewonnen worden, Zahlen, welche von der Wirt- 
schaftlichkeit moderner Bogenstaumauern ein eindrucks- 
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Abb. 16a. Ross-Staumauer USA. Zweite Erhöhung. 


volles Bild vermitteln. Dabei handelt er sich in beiden 
Fällen um kreiszylindrische Bogenmauern mit senkrechter 
Wasserseite, d. h. um Bogenmauern, deren Herstellung 
nicht schwieriger als diejenige von Gewichtsmauern ist. 
Bei hohen Bogenmauern muß der Talsperrenraum meist 
teurer erkauft werden. Bei der Limberg-Staumauer ist K/V 
— 0,005, bei der Tignes-Mauer K/V = 0,003 und bei der 
Silvenstein-Mauer würde K/V = 0,0016 sein. Die Silven- 
stein-Mauer würde hiernach besonders wirtschaftlich sein. 
Eine vom Wirtschaftlichkeitsstandpunkt einzigartige An- 
lage ist die Ross-Staumauer (Abb. 4). Bei dieser wurden mit 
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Abb. 16b. Ross-Staumauer USA. Zweite Erhöhung. 


0,5 Mio. m? Beton 1,72 Mrd. m? Stauraum gewonnen, d.h. 
auf 11 Beton kommen 3400kg nutzbares Stauwasser. 
Diese schon 1919 in Bauangriff genommene Staumauer ist 
inzwischen zweimal erhöht worden, und war zuletzt auf 
164 m Mauerhöhe. Sie soll demnächst noch ein drittes 
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Mal erhöht werden, und zwar auf 205 m Mauerhöhe. Einer 
Betonkubatur von I Mio. m? wird dann ein nutzbares Stau- 
volumen von 42 Mrd. m? gegenüberstehen, womit die 
Wirtschaftlichkeit sich noch weiter verbessert, indem aut 
11 Beton 4200 kg nutzbares Stauwasser kommen. 


Bei der dritten Erhöhung sollte die Ross-Mauer gleich- 
zeitig so verstärkt werden, daß ihr Querschnitt auch als 
Gewichtsmauer betrachtet standsicher war. Inzwischen ist 
man zu der Auffassung gelangt, daß die gestrichelte Ver- 
stärkung von Abb.4 ausreichen wird. Vielleicht zeigt die 
weitere Entwicklung, daß man überhaupt ohne eine Ver- 
“ stärkung auskommen kann. Nach den oben angestellten 
Betrachtungen ist der Nutzen einer Verstärkung stark 
problematisch. Interessant ist, wie man beim Bau der 
Bogenmauer bereits auf die geplante Verstärkung Rück- 
sicht genommen hat (Abb.4, 16a und 165). Einmal ist die 
ganze Luftseite mit waffelartigen Einsenkungen versehen 
worden, die später eine einwandfreie Scherverbindung her- 
stellen sollen, und zum anderen sollen die neuen Mauer- 
teile sich am Fuße mit Sägezähnen auf die alten abstützen. 
Mit einer einfachen Längsfuge, wie sie im Falle der auf 
106 m erhöhten Marshal-Ford-Staumauer gewählt wurde, 
hat man wenig gute Erfahrungen gemacht. Durch die Fuge 
drang Regenwasser und Wasser aus dem Hochwasserüber- 
lauf in solchen Mengen ein, daß die in den Stollen auf- 
gestellten Bedienungsanlagen vollständig verrosteten. Nach 
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Abb. 17 wurde die Behebung der Schäden in der Weise vor- 
genommen, daß man die Längsfuge von drei Stollen aus 
auspreßte und am Fugenaustritt eine Spezialdichtung an- 
brachte. Man hat hier einen Vorgeschmack von dem, was 
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Abb. 17. 


man zu erwarten hat, wenn durchlaufende Längsrisse erst 
einmal ihren Weg zur Außenfläche gefunden haben wer- 
den. Bekanntlich wandern die Risse so langsam, daß ein 
Menschenalter darüber vergehen kann, bevor sie an der 
Außenfläche sichtbar werden. (Fortsetzung folgt.) 


Eine neue Stahlart für den Groß-Stahlbau. 
Von Prof. Dr.-Ing. Ernst Hermann Schulz, Dortmund. 


Die Ausbildung der hochwertigen Baustähle für den 
Groß-Stahlbau hatte kurz vor dem Kriege einen gewissen 
Höhepunkt erreicht: Der von den deutschen Hütten- 
werken in Fühlungnahme mit den Stahlbenutzern ent- 
wickelte St52 wurde bei zweckentsprechender Herstellung 
und Behandlung den Anforderungen gerecht, die ins- 
besondere im Brückenbau an einen hochwertigen Bau- 
stahl gestellt wurden. Die hohe Streckgrenze wurde (bei 
einem aus schweißtechnischen Gründen mit 0,20 °/o nach 
oben begrenzten Kohlenstoftgehalt) durch Legieren er- 
zielt, wobei -—- unterschiedlich bei den einzelnen Arten 
—- sowohl Mangan und Silizium erheblich über das im 
unlegierten Stahl vorliegende Maß hinaus erhöht, als auch 
besondere Legierungsmetalle (Kupfer, Chrom, Molybdän) 
zugesetzt wurden. Diese Erhöhungen bzw. Zusätze 
mußten mit Vorsicht bemessen werden, da ein Zuviel 
jedes der Legierungsmetalle sich in irgendeiner Weise 
nachteilig auswirkte. Untersuchungen — insbesondere 
auch noch während des Krieges — zeigten des weiteren, 
daß in vielen Fällen beim St52 zur Vermeidung von 
Versprödungserscheinungen bzw. von verformungslosen 
Brüchen eine besondere metallurgische Behandlung beim 
Erschmelzen oder ein Glühen erforderlich, zum minde- 
sten zweckmäßig ist. 

Eine Entwicklung über diese Lage hinaus fand auch 
im Auslande nicht statt, wo zum größten Teil dem 
deutschen St52 entsprechende oder ähnliche Zusammen- 
setzungen für hochfeste Baustähle eingeführt wurden. 


Von den Benutzern wurde als nachteilig empfunden, 
daß die Zusammensetzung des St52 nicht einheitlich war, 
da die verschiedenen Hüttenwerke werkseigene Zu- 
sammensetzungen ausgebildet hatten und lieferten; aller- 
dings haben sich dadurch bei ordnungsmätiger Her- 
stellung Schwierigkeiten nicht ergeben. Bei einigen Arten 
der Zusammensetzung war außerdem die Abhängigkeit 
der Streckgrenze von der Dicke der Teile reichlich hoch 
und daher nachteilig. 

Im Kriege zwang der Mangel an Legierungselementen 
zu entsprechenden Einschränkungen, also Änderungen der 
Zusammensetzung. Als Legierungszusätze waren nur noch 


Silizium und Mangan zulässig, die obere Grenze für den 
Kohlenstoffgehalt mußte daher gelockert werden und im 
Zusammenhang damit die Mindestforderung für die 
Streckgrenze bei dicken Abmessungen, insbesondere für 
den geglühten Zustand erheblich herabgesetzt werden. 
Versuche nach dem Kriege, durch einen höheren Mangan- 
gehalt die Streckgrenze wieder zu heben, brachten die 
Gefahr größerer Schweißempfindlichkeit. Außerdem wird 
für die deutschen Verhältnisse eine große Sparsamkeit an 
Legierungsstoffen eine dauernde Forderung bleiben. 


In Erkenntnis dieser Problematik wurden vor einiger 
Zeit bei der Rheinischen Röhrenwerke A.-G. in Mülheim 
durch Dr.-Ing. F. Nehl Arbeiten eingeleitet mit dem Ziel 
der Schaffung eines hochwertigen Baustahles etwa mit den 
Eigenschaften des St52, wobei aber eine im Verhältnis 
zur Zugfestigkeit sehr hohe Streckgrenze bei gleichzeitig 
hoher Schweißunempfindlichkeit mit einem geringen Auf- 
wand an Legierungsmetallen mit Sicherheit erzielt werden 
sollte. Das gesteckte Ziel wurde voll erreicht: Es wurde 
ein Verfahren ausgebildet, das auf der Grundlage be- 
stimmter, an sich einfacher Maßnahmen bei der Erschmel- 
zung und Warmverformung neuartige Stähle ergibt; in 
ihnen wird bei einem geringen Aufwand an Mangan und 
Silizium und unter vollem Verzicht auf sonstige Legierungs- 
zusätze ein in dieser Höhe und Gleichmäßigkeit bis- 
lang nicht erreichtes günstiges Verhältnis von Streckgrenze 
zu Festigkeit erzielt. Auch alle übrigen von einem hoch- 
wertigen Baustahl verlangten Eigenschaften, wie hohe 
Zähigkeit, gute Verformbarkeit und Bearbeitbarkeit, so- 
wie insbesondere gute Schweißbarkeit und Schweiß- 
unempfindlichkeit liegen mindestens in dem gleichen Maße 
vor, wie bei einem besten St52, bzw. übertreffen diesen 
noch. Das Herstellungsverfahren wurde mit Erfolg auch 
für Stähle niedrigerer Festigkeitsstufen angewandt. 


Die Sicherheit in der gleichmäßigen Herstellung und 
in der Gewährleistung der Gebrauchseigenschaften ist in- 
zwischen durch eine große Anzahl betriebsmäßig her- 
gestellter und von der Deutschen Bundesbahn ab- 
genommener Schmelzen nachgewiesen worden, 
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Die Wirkung des neuen Verfahrens beruht offenbar 
darauf, daß durch die besondere metallurgische Behand- 
lung und die Art der Verformung eine Blockierung in 
den Gleitebenen auftritt, die sich bei der mechanischen 
Beanspruchung durch Zug usw. bilden und den Stahl 
zum Fließen bringen; über diese Zusammenhänge wird 
später an anderer Stelle eingehend berichtet werden. Hier 
seien zunächst die für den Stahlbau wichtigen Eigen- 
schaften der neuen Stahlart besprochen, die die Bezeich- 
nung „H.S.B.Stahl“ erhielt (hochfester schweißunemp- 
findlicher Baustahl). 

Die H.S.B.-Stähle werden als Bleche, Universal- und 
Profilstahl sowie als Konstruktionsrohre vorläufig in drei 
Festigkeitsstufen geliefert, deren mechanische Eigenschaften 
in Tabelle 1 zusammengestellt sind. Dabei entspricht der 
Stahl H.S.B.50 weitgehend dem bisherigen St 52; auf 


Tabelle I. Festigkeitsstufen der H.S.B.-Stäble. 


Se Mindest-Steckgrenze in kg/mm? 
Bezeichnung Zugfestigkeit bei einer Dicke von 
| 
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diese Sorte ist daher in den nachstehenden Ausführungen 
besonders eingegangen. Der Kohlenstoffgehalt der Stähle 
H.S.B.40 und H.S.B.45 liegt unter 0,17%, der des 
Stahles H.S.B.50 unter 0,20%/o. Um bei diesen Kohlen- 
stoffgehalten die gewährleistete Mindestfestigkeit zu er- 
reichen, ist bei dem Stahl H.S.B.50 der Mangangehalt 
auf 0,8—1,0%o erhöht worden, während er bei den 
Stählen H.S.B.40 und H.S.B.45 in den für unlegierten 
Stahl üblichen Grenzen bleibt. Der Siliziumgehalt liegt 
bei dem Stahl H.S.B. 50 unter 0,5 %/o, bei den weicheren 
H.S.B.-Stählen unter 0,4%. Kohlenstoff, Mangan und 
Silizium liegen also bei den H.S.B.-Stählen so niedrig, 
daß Härtungserscheinungen beim Schweißen nicht auf- 
treten können und eine hohe Schweißunempfindlichkeit 
gewährleistet ist. 

Wie die Tabelle 1 zeigt, sind die neuen Stähle dadurch 
ausgezeichnet, daß bei ihnen ein Verhältnis von Streck- 
grenze zu Zugfestigkeit von mindestens 65 %/o gewähr- 
leistet wird. Abb.1 und 2 geben in der Form von 
Häufigkeitskurven die Auswertung der abnahmemäßigen 
Prüfung von Blechen aus hochfestem Baustahl nach 
normalisierender Glühung wieder. Es handelt sich um 
rund 600 Proben aus etwa 50 Schmelzen (3000 t) H. S. B. 59, 
denen zum Vergleich die Ergebnisse von 670 Proben von 
üblich erschmolzenen St 52 (Mn-Si-Stahl) gegenüber- 
gestellt sind. Abb.1 bezieht sich auf die Zugfestigkeit, 
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Abb. 1. Häufigkeit der Zugfestigkeit. 


Abb.2 auf die Streckgrenze. Bei der Zugfestigkeit liegt 
das Streugebiet beim St5?2 in der hinlänglich bekannten 
Weise zwischen etwa 5l und 63 kg/mm?; bei dem Stahl 
H.S.B.50 hat das Streugebiet etwa die gleiche Breite, ist 
aber zu etwas tieferen Werten verschoben; dies hat seinen 
Grund darin, daß bei seiner Herstellung bewußt auf eine 
Mindestfestigkeit von nur 50 kg/mm? hingearbeitet wird, 
da auch dann mindestens die gleiche Streckgrenze wie bei 
St52 gewährleistet wird. Im übrigen hat die geringere 
Zugfestigkeit keinerlei Nachteile, sie kann sich bei der 
Bearbeitung und beim Schweißen nur günstig auswirken. 
Abb.2 läßt deutlich erkennen, daß trotz der etwas ge- 
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ringeren Zugfestigkeit der H. S. B. 50 eine erheblich höhere 
Streckgrenze erreicht als der St52. Diese Überlegenheit 
kommt besonders deutlich zum Ausdruck in Abb.3, in 
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Abb. 2. Häufigkeit der Streckgrenze. 


der für die gleichen Proben das Verhältnis von Streck- 
grenze zu Zugfestigkeit ausgewertet ist. Dies Verhältnis 
liegt bei St 52 zwischen etwa 57 und 72%, mit einem 
Höchstwert derHäu- 


ee] F ; 
= er figkeit bei rd. 65 %o. 
3 er a Bei dem neuen Stahl 


liegen aber erst die 


keit vom St52; das 
bei diesem nur im 
Mittel erzielbare 
Verhältnis kann da- 
her bei H.S.B.50 
alsz Neicn.deessere 
wert gewährleistet 
werden; der Höchst- 
wert der Häufigkeit des Streckgrenzenverhältnisses erreicht 
dagegen bei H.S.B.50 etwa 75 °/o. 

Die Werte für die Dehnung sind nicht besonders aus- 
gewertet worden; sie entsprach durchaus der des St52 
und wird daher wie bei diesem mit 20/0 gewährleistet. 
In den zahlreich ausgeführten Aufschweißbiegeproben 
gemäß Reichsbahnvorschrift wurden bei Dicken von 
50mm und darüber beim Bruch Biegewinkel von 90 bis 
150° erreicht; bei geringeren Dicken naturgemäß ent- 
sprechend höhere. Diese Werte kennzeichnen die hervor- 
ragende Zähigkeit und Schweißunempfindlichkeit des 
Stahles H.S.B. 50. 

Die besprochenen Eigenschaften werden bei den neuen 
Sonderstählen sowohl im Walz- wie auch im geglühten 
Zustand erreicht; es sei ausdrücklich darauf hingewiesen, 
daß irgendeine besondere Wärme- bzw. Vergütungs- 
behandlung nicht erforderlich ist. Bekanntlich läßt sich 
die Streckgrenze bzw. das Streckgrenzenverhältnis auch 
durch ein Vergüten oder ein Fertigwalzen bei niedrigen 
Temperaturen erhöhen. Wird aber ein derartig behandel- 
ter Stahl nachträglich z. B. beim Warmrichten erwärmt, 
so sinkt das Streckgrenzenverhältnis auf den Normalwert 
von 55—65°/o, während die H.S.B.-Stähle auch nach 
Glühung, selbst bei langsamer Abkühlung, das hohe 
Streckgrenzenverhältnis beibehalten. Nur wenn die Glüh- 
temperatur auf über 1000 ° gesteigert wird, tritt auch bei 
den H.S.B.-Stählen ein Abfall des Streckgrenzenverhält- 
nisses unter 65/0 ein. Diese Tatsache ist aber praktisch 
nicht von Bedeutung, da derartig hohe Temperaturen 
beim Warmrichten usw. nicht in Frage kommen. Diese 
Unempfindlichkeit des hohen Streckgrenzenverhält isses 
gegen Wärmebehandlung ist auch deshalb von Wichtig- 
keit, weil Bauelemente mit geringen Dicken, wie kleine 
Profile, dünnwandige Rohre usw. meist auf Grund der 
Verformungsbedingung (niedrige Walzendtemperatur) ein 
hohes Streckgrenzenverhältnis aufweisen. Beim Erwärmen, 
z.B. Warmrichten in der Werkstatt und auf der Baustelle 
sinkt aber das Streckgrenzenverhältnis wieder auf den 
normalen niedrigen Wert, wobei es aber bei den H.S.B- 
Stählen keinesfalls unter den Garantiewert fällt. Man hat 
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daher die Gewähr, daß die der Berechnung zugrunde 
gelegte Streckgrenze auch in den nachträglich erwärmten 
Zonen nicht unterschritten wird. 

Die Bedeutung dieser neuen Entwicklung für die hoch- 
wertigen Baustähle nach Art des St52 liegt auf der Hand. 
Aber auch die beiden weicheren Sorten H.S.B. 40 und 
45 dürften im Groß-Stahlbau Beachtung beanspruchen. 
Den Bestrebungen, einen Stahl zu verwenden, der in 
seiner Beanspruchbarkeit zwischen dem St37 und St52 
liegt, kommt der H.S.B.45 besser entgegen als irgend- 
einer der bisher für diesen Zweck vorgeschlagenen Stähls, 
und der H.S.B.40 mit seiner dem St37 voll entsprechen- 
den Verformbarkeit und Zähigkeit bei einer gewähr- 
leisteten Streckgrenze von 27 kg/mm?, auch bei den dick- 
sten Abmessungen, stellt einen neuen Werkstoff dar, der 
zu Überlegungen hinsichtlich eines technisch und wirt- 
schaftlich günstigen Einsatzes reizt. 


Zusammenfassung. 


1. Es ist gelungen, eine neue Art von Stählen, ins- 
besondere für die Verwendung im Groß-Stahlbau, zu 
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entwickeln, die ihre günstigen Gebrauchseigenschaften 
durch eine besondere metallurgische Behandlung und 
durch Einhaltung bestimmter Verformungsbedingungen 
ohne Benutzung von Legierungsmetallen erlangen; nur 
der Mangan- und Siliziumgehalt muß bei den festeren 
Sorten etwas erhöht werden. 


2. Diese neuen H.S. B.-Stähle werden zunächst in drei 
Festigkeitsstufen geliefert mit einer Mindestfestigkeit von 
40, 45 bzw. 50 kg/mm?. Dabei stellt der H.S.B.50 einen 
Werkstoff dar, der in seinen gesamten Eigenschaften den 
bisher besten Sorten des St52 voll entspricht, ihnen hin- 
sichtlich der Lage der Streckgrenze und der Schweiß- 
unempfindlichkeit sogar überlegen ist. 


3. Das wesentliche Kennzeichen und damit die große 
Bedeutung der neuen Stahlart liegt darin, daß bei ihr eine 
hohe Schweißunempfindlichkeit, ein Verhältnis von Streck- 
grenze zu Festigkeit von mindestens 65 °/o und damit eine 
höhere Streckgrenze gewährleistet werden kann, wobei die 
Dehnung mindestens die gleiche bleibt wie bei den nor- 
malen Stählen entsprechender Zugfestigkeit. 


Baggerungen in Fels und Sprengtrümmern bei Hafenbauten. 
Von Baurat a. D. Friedrich Frank, Ulm. 


Im Rahmen des Ausbaus von Hafenanlagen in den 
Jahren 1956 bis 1944 mußten zur Erreichung genügend 
tiefer Hafenbecken bzw. Schiffsliegeplätze sowie zur Vor- 
bereitung des Untergrundes für Molenbauten umfang- 
reiche Baggerarbeiten ausgeführt werden. Gleichzeitig 
mußten wesentliche Mengen Trümmer aus gesprengtem 
Beton, Stahl und Werkstein zerstörter Hafenanlagen be- 
seitigt werden. 

Der Untergrund, in dem gebaggert wurde, bestand aus 
fest gewachsenem Gestein, das den geologischen Forma- 
tionen des oberen Buntsandsteins und des unteren 
Muschelkalks angehört. Die Buntsandsteine bestehen aus 
tonreichen, stark kalkhaltigen Sandsteinen mit gipsführen- 
den Tonen und Mergeln von erheblicher, aber stark 
wechselnder Festigkeit. Die Muschelkalke sind aus schief- 
rigen, tonigen grauen, roten und gelben Tonen zusammen- 
gesetzt, die ebenfalls gipsführende graue Tone und Mergel 
enthalten. Diese Schichten sind durchschnittlich etwas 
fester als die des oberen Buntsandsteines. 


Bei früheren Baggerarbeiten an der gleichen Baustelle 
wurden Eimerbagger mit besonderen Felseimern ver- 
wendet, mit denen gute Erfahrungen gemacht worden 
sind. Bei besonders harten Stellen sind Taucher zum 
Sprengen des Gesteins zu Hilfe genommen worden. 


Bei den im Jahre 1936 neu angelaufenen, sehr umfang- 
reichen Arbeiten wurden mit Rücksicht auf die guten Er- 
fahrungen für die Felsbaggerungen wieder Eimerbagger 
verwendet. Außerdem wurden für die Baggerarbeiten 
zwei große Schwimmlöffelbagger, wie sie im Ausland üb- 
lich sind, gemietet (Abb.1). 


Bei den Eimerbaggern handelte es sich um große See- 
bagger, die zum Baggern im Fels mit besonders konstru- 


"ierten Felseimern ausgerüstet wurden, und deren Bauart 


bekannt ist. Es sei hier nur noch erwähnt, daß diese 
Bagger an Stelle von Sandeimern mit 600 | Inhalt Felseimer 
mit 3001 Inhalt hatten. Letztere hatten besondere auf- 


3 genietete und mit Nikotreenstahl verschweißte Schneiden. 


Die zum Einsatz gelangten Schwimmlöffelbagger, die 
in Deutschland, im Gegensatz zum Ausland, wenig 
bekannt sind, werden im folgenden etwas ausführlicher 
beschrieben: 


An dem großen Baggerponton, der die Kessel- und 
Maschinenanlage, den schwenkbar gelagerten Löffelstiel 
und Löffel mit 6m3 Fassungsvermögen trägt, sind vorn 
an den Seiten und hinten in der Mitte je ein Stützpfahl 


eingebaut. Diese Stützpfähle können mittels besonderer 
Winden auf- und abgefahren werden. Wenn der Bagger 
an die Arbeitsstelle geschleppt worden ist, werden die bis 
dahin hochgezogenen Stützpfähle herabgelassen, bis sie 
auf dem Boden aufstehen. Dann windet sich der Bagger- 
ponton an den vorderen Stützpfählen etwa 0,40 m hoch, 


Abb. 1. Schwimmlöffelbagger beim Aufräumen von Molentrümmern. 


so daß er nur noch teilweise schwimmt und die übrige 
Last auf den Stützpfählen ruht. Dadurch erhält der 
Bagger so viel Stehvermögen, daß die beim Baggern auf- 
tretenden Kräfte ohne die bei anderen Baggersystemen 
notwendigen Befestigungen mittels Seilen und Ketten ein- 
wandfrei in den Untergrund eingeleitet werden. Um das 
Gerät bei der Arbeit voraus zu verholen, werden die 
beiden vorderen Stützpfähle hochgezogen, der Löffelstiel 
ganz ausgefahren und der Löffel auf dem Untergrund 
abgesetzt. Bei Betätigung der Löffelstielwinde wird dann 
nicht mehr der Löffel eingeholt, sondern der ganze Bagger 
bewegt sich vorwärts. Der hintere Pfahl schleift dabei 
nach. Steht bei diesem Vorgang der Bagger noch auf 
einem vorderen Stützpfahl, dann erfolgt gleichzeitig eine 
entsprechende Schwenkung, die durch Betätigung der 
Löffelschwenkwinde noch verstärkt werden kann. Der 
Bagger verfügt so an der Arbeitsstelle über eine gute 
Beweglichkeit. Die Steuerung der verschiedenen Maschi- 
nen und Winden geschieht mittels Preßluft von zwei 
Führerstinden aus. Für Baggerungen in weicherem Unter- 
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grund können an den Stützpfählen sog. Schuhe angebracht 
werden, die bei entsprechender Breite ein Einsinken des 
belasteten Stützpfahls verhindern. 


Die Schwimmlöffelbagger sind auf Grund ihrer be- 
sonderen Konstruktion sehr für den Einsatz in noch un- 
geschützten Gewässern bzw. Hafenbecken geeignet. Da 
sie beim Arbeiten teilweise auf ihren Stützpfählen ruhen, 
sind sie bei Seegang unempfindlicher und können länger 
arbeiten. Die Arbeitsgrenze wird jedoch meistens nicht 
durch das Liegen des Baggers allein, sondern durch das 
Nebeneinanderliegen von Bagger und Baggerschute be- 
dingt; bei Seegang können die Baggerschuten leicht be- 
schädigt werden. Günstig ist auch, daß die Schwimmlöffel- 
bagger nach stürmischem Wetter verhältnismäßig schnell 
vom ruhigen Hafenliegeplatz an den Arbeitsplatz verholt 
und ohne langwieriges Ausbringen von Befestigungstrossen 
kurzfristig eingesetzt werden können. Beim Baggern im 
Hifenbecken ist bei starkem Hafenbetrieb von Vorteil, daß 
die Schwimmlöffelbagger ohne Haltetrossen arbeiten. In 
Tidehäfen müssen diese Bagger während längerer Betriebs- 
pausen (nachts) auch bei gutem Wetter in den Hafen ge- 
schleppt und dort mit hochgezogenen Stützpfählen an einem 
Liegeplatz festgemacht werden, da sie sonst immer zur Be- 
tätigung der Stützpfähle mit einer Wache unter Dampf 
sein müßten. Auch bei vorsichtigem Arbeiten mit dem 
Bagger setzt der schwere Löffel oft hart auf die Bagger- 
schuten auf, was leicht zu Schäden führen kann; die vom 
Löffel beim Baggern in Fels und besonders in schweren 
Trümmern oft losgerissenen großen Stücke können leicht 
die Klappeneinrichtungen der Schuten beschädigen. Diese 
erfordern deshalb einen besonderen Schutz. Die Bagger- 
tiefe der Schwimmlöffelbagger reichte bis etwa 12 ın 
Wassertiefe. 

Die schweren Eimerbagger erwiesen sich auch in den 
anfänglich noch wenig geschützten Hafenbecken als see- 
tüchtig. Der Umstand, daß diese Bagger ohne Stützpfähle 
arbeiten, war für das Aufhören mit Baggern bei Dünung 
nicht entscheidend, da, wie bereits ausgeführt, bei den 
Schwimmlöffelbaggern bei Seegang die Schuten nicht mehr 
am Bagger liegen konnten. Die Eimerbagger blieben nachts 
an der Baggerstelle liegen. Sie haben praktisch immer am 
Arbeitsplatz gelegen, wenn sie nicht wegen Reparaturen 
bei längerem schlechten Wetter in geschütztere Hafenteile 
verholt wurden. Bei schlechterem Wetter sind besondere 
Sturmleinen ausgebracht worden, Die Vor- und Achter- 
leinen hatten einen Umfang von 12 cm, die Leinen für 
die Seitenketten einen solchen von 10 cm. Auch beim Fels- 
baggern mit Eimerbaggern ist ein besonderer Schutz der 
Klappenketten notwendig. Wenn die Eimerleiter dieser 
Bagger heruntergesetzt wird, können sie bis zu 20 m Tiefe 
baggern. Dazu war bei den vorgelegenen Arbeiten jedoch 
keine Möglichkeit. 

Für die Aufräumungsarbeiten an den zerstörten Hafen- 
anlagen waren die Schwimmlöffelbagger besonders geeignet. 
Trümmer bis zu 40 t Gewicht und schwere Stahlträger 
wurden ohne besondere Mühe beseitigt. Nur mit diesen 
beiden Geräten war es möglich, daß diese umfangreichen 
und sehr schwierigen Arbeiten in einer verhältnismäßig 
kurzen Zeit ausgeführt werden konnten. Da diese Geräte 
Feinarbeit nicht leisten können, standen zum Nacharbeiten 
noch zwei 20 t- Schwimmkräne zur Verfügung. Diese wur- 
den als Greifbagger und als Krane bei den Tauchern, die 
besonders sperrige Teile alter stählerner Molensenkkästen 
beseitigen mußten, eingesetzt. Es wurde mit Schalen-, 
Zahn- und Polypgreifer gearbeitet, Alle diese Greifer, auch 
die Polypgreifer, die hauptsächlich zur Beseitigung von 10 #- 
Betonblöcken dienen sollten, waren für diese äußerst 
groben Arbeiten nicht besonders geeignet. Insgesamt sind 
rd. 285 000 m3 Sprengtrümmer geräumt worden. 


Für die Baggerungen zur Vertiefung der Hafenbecken 
waren ursprünglich nur die Eimerbagger vorgesehen. Nach 
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Beendigung der umfangreichen Aufräumungsarbeiten an 
den gesprengten Hafenmolen und Ufermauern wurden zur 
Beschleunigung der Felsbaggerarbeiten auch noch die 
Schwimmlöffelbagger eingesetzt. Bei diesen Baggerungen 
im anstehenden gewachsenen Fels war das Arbeiten beider 
Baggersysteme durch die schon eingangs erwähnte stark 
wechselnde Härte sehr schwierig. Besonders schwierig war 
diese Arbeit für die Löffelbagger, welche ihren Löffel vor 
jedem Hub auf die vorgeschriebene Tiefe einstellen mußten. 
Die Nachpeilungen der gebaggerten Flächen haben ergeben, 
daß sich mit Eimerbaggern die planmäßigen Tiefen erheb- 
lich leichter und gleichmäßiger einhalten lassen. Bei den 
Schwimmlöffelbaggern kam es nicht selten vor, daß im 
weicheren Gestein zu tief, im härteren Gestein zu flach 
gebaggert worden war. Die Mitwirkung von Tauchern zur 
vorbereitenden Sprengung besonders harten Gesteins war 
bei den Schwimmlöffelbaggern häufiger notwendig als bei 
den Eimerbaggern. Es kann gesagt werden, daß bei dem 
angetroffenen Gestein die Eimerbagger den Schwimmlöffel- 
baggern etwas überlegen waren und vorgezogen wurden. 


Besondere Erwähnung verdient noch, daß die Eimer- 
bagger sich für die Schaffung eines guten Planums für die 
Molenbauten in Block- oder Senkkastenbauweise bei dem 
felsigen Boden sehr gut bewährt haben und die Gründung 
dieser Bauwerke auf dem so vorbereiteten Untergrund 
erheblich erleichtert wurde. Schwimmlöffelbagger arbeiten 
für solche Zwecke viel zu grob. 


Wegen der stark wechselnden Festigkeit des Gesteins 
schwankten die Baggerleistungen erheblich. Sie lagen 
zwischen 100 und 1200 m3 in einer Schicht von 12 Stunden. 
Bei der sehr ungleichmäßigen Beanspruchung der Ma- 
schinenanlagen hat sich bei beiden Baggersystemen der 
Dampfantrieb besonders bewährt. Es kam vor, daß bei 
besonders hartem Gestein die Eimerkette der Bagger 
stehen blieb, das Baggerschiff sıchtbar eintauchte, bis der 
Druck der Eimerschneide auf den Fels so groß war, daß 
dieser losgerissen wurde. 


Insgesamt sind 1265 000 m3 Fels (lose gemessen) ge- 
baggert worden. Die Kosten für 1 m3 betrugen rd. 5 RM. 


Das Baggergut wurde zum größten Teil an geeigneten 
Stellen in die See verklappt. Ein erheblicher Teil des Fels- 
baggergutes, das nicht besonders hart war, wurde als rd. 
30 cm starke Schicht auf dem aus Seesand aufgespülten 
neuen Hafengelände aufgebracht, zunächst, um den Sand- 
flug zu verhindern. Das Gestein hat die Eigenschaft, an 
der Luft unter dem Einfluß der Witterung ziemlich rasch 
zu zerfallen; nach 2—4 Jahren bildete sich eine gute Krume 
für eine Grasnarbe. Versuche haben ergeben, daß, wenn 
das aufgebrachte Gestein mehrfach geeggt, gewalzt, mit 
Kunstdünger und Torfmull verbessert und schließlich ein- 
gesät wird, bereits nach einem Jahr eine Grasnarbe entsteht. 


Abschließend kann gesagt werden, daß die Schwimm- 
löffelbagger sich bei dem Aufräumen der besonders 
schweren und vielfältig zusammengesetzten Trümmer sehr 
gut bewährt haben, während die Eimerbagger für die 
Baggerungen im Fels geeigneter waren. Mit den Schwimm- 
löffelbaggern können allerdings auch andere Arbeiten aus- 
geführt werden, was sie vielseitiger macht, So wurden ver- 
einzelt bei Bergungen mit diesen Baggern Lasten bis 100 t 
Gewicht angehoben. Beim Fehlen größerer Schwimmkräne 
ist auf abgelegenen Baustellen dieser Vorteil nicht zu 
unterschätzen, wenn auch die Ausladung und die Hubhöhe 
der Geräte nicht besonders groß sind. 


Die Schwimmlöffelbagger sind von dem Unternehmer 
vorgehalten worden. Da bei der Eigenart der Arbeits- 
verhältnisse eine Abrechnung nach Leistung nicht möglich 
war, war ein Mietvertrag abgeschlossen worden. Die Eimer- 
bagger gehörten der Bauverwaltung, ebenso der größte 
Teil der Baggerschuten und der Schlepper. 
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Zur Berechnung von Brückenfahrbahnen als Trägerroste. 


Von Obering. Fritz Wansleben, Rheinhausen. 


Im allgemeinen ist es üblich, das aus Querträgern und 
durchlaufenden Längsträgern bestehende Tragwerk einer 
Brückenfahrbahn so zu berechnen, als seien die Längs- 
träger gelenkig an die Querträger angeschlossen. Zwecks 
Berücksichtigung der Kontinuität vermindert man das 
Feldmoment M, der Längsträger um einen gewissen 
Bruchteil und wählt einen anderen Anteil von My als 
Stützmoment. 

Diese vereinfachte Art der Berechnung ist jedoch nur 
_ dann ausreichend, wenn die Abstände der Querträger 
nicht viel kleiner als ihre Stützweite sind. Weicht man 
von den Regelverhältnissen ab, indem man beispielsweise 
verhältnismäßig schwache Querträger in geringem Abstand 
anordnet und die Längsträger zwecks ausreichender Last- 
verteilung kräftig ausbildet, dann ist man genötigt, das 
Fahrbahntragwerk als zweiseitig gelagerten Trägerrost von 
großer Länge zu berechnen. 

Das statische Problem des seitenparallelen Trägerrostes 
ist schon mehrfach und ausführlich behandelt worden [1], 
doch befassen sich diese Arbeiten vorzugsweise mit dem 
wichtigen, im Brückenbau oft vorkommenden Sonderfall 
der durch lastverteilende Querträger miteinander ver- 
bundenen Trägergruppe. Da sich die hierauf zu- 
geschnittenen Berechnungen für die Untersuchung der hier 
betrachteten Trägerroste wenig eignen, soll nachstehend 
eine den besonderen Bedingungen angepaßte Be- 
rechnungsart entwickelt werden. Hierbei ist die Möglichkeit 
zu berücksichtigen, daß die Fahrbahn im Zusammenhang 
mit den Brückenhauptträgern durch Längskräfte bean- 
sprucht wird. 

Die Berechnung erfolgt derart, daß wir den beliebigen 
Belastungszustand in mehrere einfach zu behandelnde Teil- 
belastungen zerlegen. Zuerst scheiden wir die über den 
ganzen Rost gleichmäßig verteilte Belastung von den örtlich 
wirkenden Lasten. Die Behandlung der gleichmäßigen 
Belastung ist sehr einfach, weil für sie die lastverteilende 
Wirkung des Trägerrostes nicht in Erscheinung tritt. Bei 
den örtlichen Belastungen denken wir uns zunächst den 
Rost an allen Trägerkreuzungspunkten als starr gestützt 
und ermitteln für die sich so ergebenden zwei sich 
kreuzende Scharen von durchlaufenden Trägern die 
Biegemomente und Auflagerdrücke. Letztere wählen wir 
dann entgegengesetzt gerichtet als Lasten für den Träger- 
rost. Bei der eigentlichen Trägerrostberechnung denken 
wir uns der Reihe nach jeweils nur einen einzigen Quer- 
träger belastet. Zum Schluß ergibt die Überlagerung aller 
Teilergebnisse das gesuchte Gesamtergebnis. 

Um die Rechnung mittels der Differenzenrechnung 
durchführen zu können, setzen wir folgendes voraus: 

Bei den Querträgern: gleiche Stützweite I, gleichen Ab- 
stand a, gleichen und gleichbleibenden Biegewider- 
stand Jo. 

Bei den Längsträgern: gleichen Abstand b = I/n, gleichen 
Biegewiderstand J, gleiche Längskraft S. 

Die Annahme einer konstanten Biegesteifigkeit bei den 

Querträgern ist zwar grundsätzlich nicht notwendig, ver- 

einfacht jedoch die Rechnung erheblich. Wir wählen Jo so, 

daß der idealisierte Querträger unter der gleichen Be- 
lastung die gleiche Durchbiegung aufweist, wie der zur 

Ausführung gelangende Querträger mit veränderlicher 

Biegesteifigkeit. 

Zwecks Durchführung der Rechnung numerieren wir 
die Längsträger von einem Querträgerende beginnend mit 
1,2,3...i...n-l. Dem jeweils belasteten Querträger 
geben wir die Nummer 0 und bezeichnen von hier ausgehend 
die andern Querträger nach rechts mit 1,2,3...k... 
und nach links mit 1,2 3,...kR . Der Kreuzungs- 
punkt des Längsträgers i mit dem Querträger k erhält das 
Kennzeichen ik. Seine elastische Senkung ist y;.. Die 


auf den Querträger 0 in den verschiedenen Kreuzpunkten 


einwirkenden Lasten wollen wir mit P, benennen. Der 


Auflagerdruck des Längsträgers i auf den Querträger k sei 
N;x Am Kreuzpunkt iO wirkt demnach die Gesamtkraft 
Wir betrachten zuerst den belasteten Querträger 0. Für 
ihn besteht zwischen den Biegemomenten B,_,, B; und 
B;,, und der Kraft K, die Gleichgewichtsbedingung 
A’B,=-—bK, (1) 
und zwischen den angegebenen drei Momenten und den 
Senkungen y,_,, y;undy;,, dieaus der Clapeyron- 


Gleichung bekannte Bedingung für den stetigen Verlauf 
der Biegelinie 


EN 
2 SE ge 2 
Pyı= 57, AH+9B.. 2) 
Setzen wir darin Gl. (1) ein und kürzen ab 
DEM 
Gen 


dann lautet Gl. (2) 
Ay,=ß(bK,—6B)). 
Nehmen wir hiervon die zweite Differenz 
4’y,=ß(bA’K,—64?B,) 


und beachten in dem Klammerausdruck wieder Gl. (1), 


dann erhalten wir die für den Querträger gültige 
Differenzengleichung 
Aty,=bP(A?+6)K,. (3) 


Zur Lösung dieser Gleichung entwickeln wir die Kräfte K, 


nach harmonischen Gruppenlasten K"=P’+N" der ver- 
schiedenen Stufen r = 1,2,3.,.n-l derart, daß ist 


r—1 
K;= >(PF+ N”) sin mi. (4) 
r=1 
Hierin ist die Gruppenlast r-ter Stufe 
n—1 
p= 2 >" P,sin Ti. 6) 


i=1 
Für jede dieser harmonischen Gruppenlasten besteht dann 
eine Lösung 


Ey 
yE=y’sin"i=bß(P’+N‘) Er 
ı n 7) 


rot 


Der Wert w,=2sin er 


wächst mit r. Wir erkennen, daß y’ mit wachsendem r 
schnell klein wird. 
Mit der Abkürzung 
6-w: 


N 
O 


können wir Gl. (6) auch schreiben 
V=o(BıN). (7) 


In gleicher Weise ergibt sich für den beliebigen unbelasteten 
Querträger k 
yk = P, k z (7a) 
- . tr aD N! 
so’daß wird yy7,;=y; sin —1=p9Nu- 
Um das Biegemoment im belasteten Querträger zu er- 
mitteln, setzen wir K, aus Gl. (4) in Gl. (1) ein und finden 


durch zweimalige Summation 


n—I n—1 n—1 r r 
EN! PE+N! 
Bi >’ Bi= b 3 EN n@i=b mes e$) 
r=]1 vn ©, 2 Bei 0, 


Für den unbelasteten Querträger k wird dementsprechend 


44 
n—| n—1 n—1 
Ni Nn; 
Bu= DBu= 52, ‚sin _ IE. Se 
t=] 1% 2 | @, 


Wir wenden uns jetzt den Längsträgern zu und legen 
fest, daß die Längskraft S in ihnen als Zugkraft positiv 
angenommen ist. Die Gleichgewichtsbedingung für die an 
den Längsträgern angreifenden Gruppenkräfte lauten hier: 


aNi=/:Bi+S. L’yi= Pala (9) 


Nun ist aber entsprechend Gl. (2) mit der Abkürzung 
a? 
SEN 
Ay, =—-a(4?+6)B.- 
Damit wird aus Gl. (9) 
= yı=(1-aS) A2Bi—6aS-Bi 
r 
und insbesondere für die Kreuzungen mit dem belasteten 
Querträger 
= = (1-aS) AB" —6aS-B"+Pfa. 
r 
Um aus diesen beiden Formeln die Größe y}; zu be- 
beseitigen, bilden wir die zweiten Differenzen und beachten 


®y) nach Gl. (10). Es ist dann 


(10) 


die Bedeutung ‚von A 


a 


(1-as) aB£ —a(6S - ) Bi +60 3, =0 


r/ r 


2 28 460-2 -B 
2 Pr 
[ a 


= as) dB; -a(6S- 
(1-aS) AB! Sales \r# oa sp 


r r 


[ a 
age IB 
(1-8) ABl «(68 = 
-as) 4Bi—a(6S- ,.) 

Pr 


1 


BB,460- 
Pr 

A: Bi,+6a—- Bi,=0 
Pr 


oder mit den Abkürzungen 


(l-aS) =u, 
aa 
—2 2+ S — ’ 
En es) S 
E =, +6 +as] us 
Pr 


voll ausgeschrieben: 


F. Wansleben, Brückenfahrbahnen. 
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Mit diesen beiden Werten xı und xa finden wir schließlich | 
= + + \=4) : 
2 2 2 | 

Die Konstanten A,AsCı Ca ergeben sich aus den Grenz- | 
bedingungen, daß an beiden Fahrbahnenden B, =By =0 | 
sowie aus den Gl. (12), (12) und (13), in welche die 
Lösungswerte für k bezw. X’ = 1 bis 5 einzusetzen ist. | 

Ist die Zahl der Querträger vom betrachteten aus nach 
beiden Seiten hin groß, dann werden, weil || <1 und | 
t, <1, C,=C;=0 und wegen der Symmetrie BB =B,, , 
Bi = Bi, usw. Es verbleiben dann B,=4, K+A, I 

n=Ak+ARK. 

Die Lösung Gl. (14) setzte voraus, daß die Wurzel 
der Gl. (16) reell sei. Bei verhältnismäßig weichen Quer- 
trägern mit kleinem r kann die Wurzel imaginär werden. 
In diesem Falle erhalten die Formeln für die Gruppen- 
momente die Form 

© = 0 (A, cosyk+ Assin yk). (14a) 
Sollte zufällig die Wurzel der Gl. (16) zu Null werden, 
—v 
nn und t; — ta. 
2u 
Die allgemeine Lösung von Gl. (11) ist dann (14b) 


= (A, +kA,)tt + (Cı-kC)t E. 


dann wid, = =- 


für k=2, (11a) Die Rechnung wird zweckmäßig 

für P’=1 durchgeführt. Die sich 

re (12a) hiermit ergebenden Einheits-Grup- 

penmomente brauchen dann nur 

mit den der jeweiligen Belastung 

RN (13a) entsprechenden Gruppenlasten P" 
vervielfacht zu werden. 

Kerl, Re Das vorstehend behandelte Pro- 

blem läßt noch die Frage offen, in 

k=?r. (ia) welchem Maße die auf dem Träger- 


rost angeordnete biegesteife Fahr- 
bahnplatte Einzellasten auf die 
Längsträger verteilt. In grober Annäherung könnten wir 
uns die Platte quer zu den, Längsträgern in eine Anzahl 
gleichbreiter Streifen zerlegt denken, die als Träger auf- 
gefaßt zusammen mit den ‚Längsträgern einen Trägerrost 
bilden, den wir in der gleichen Weise wie den aus Längs- 
und Querträgern bestehenden Fahrbahnrost behandeln 
können. Hierbei muß allerdings beachtet werden, daß bei 


aBıı, tvB,., 3wB tvB. zoB 00, (11) Übertragung der hier entwickelten Berech- 

; Bi pi pi Br ® R nungsformeln auf das aus Plattenstreifen und 

uB, +v,D aD ur, +tuB, =-aP', (12) [ängsträgern bestehende Tragwerk die Längs- 
uB! + v,Bl BvR, .nBl,. = 2 aplalie (is) träger ‚infolge ihres Durchlaufes über den 

j : j 3 : ; ‚ Querträgern eine erheblich größere Steifigkeit 

uB, eveb FW, Dr +v, BD, uBr =-aP, (12) besitzen,alses formelmäßig ihrem Biegewider- 
Re ee es) 11 stand Jentspricht. Um aufeinigermaßen zutref- 
k'—2 u uk ER Kata Un fende Verhältnisse zu kommen, muß man den 

Die Gl. (11) und (11) sind symmetrische, homogene Längsträgern in derRechnungeinen ideellen Biegewiderstand 


Differenzengleichungen vierter Ordnung und haben die all- 
gemeine Lösung 


BAG are ee 


Die Größen f; und fa errechnen sich aus der charakte- 
ristischen Gleichung 


u(®+ 2) +v.lt+ 4) +w,=0. (15) 


dann können wir Gl. (15) auch schreiben 
us” +v,x+(w—2u)=0. 

Aus ihr ergibt sich: 

ie v.+ lv: —4u.(w, u) 


1 
5 2u 


x 


(16) 


| 

beimessen. Dies ist natürlich auch zu berücksichtigen, 
wenn die Lastverteilung durch Versuch an einem nur ein 
Querträgerfeld umfassenden Modell ermittelt wird. Das 
Ergebnis würde sonst erheblich zu günstig ausfallen. Ferner 
ist die gedankliche Zerlegung der Platte in voneinander 
getrennte Streifen aus dem Grunde nur als grobe Beheltfs- 
maßnahme zur Ermöglichung der Rechnung anzusehen, 
weil die Vernachlässigung der Wirkung insbesondere der 
in den gedachten Schnittflächen vorhandenen Schub- 
spannungen einen merklichen Einfluß hat. 

Eine genauere Behandlung des Problems der über 
elastische Träger durchlaufenden Platte soll einem be- 
sonderen Aufsatz vorbehalten bleiben. 


Literatur: 
1. Faltus: Bauingenieur 8. (1927) S. 853, Bleich-Melan: 
Die gewöhnl. u. part. Differenzengleichungen der Baustatik, Berlin 1927, 
Krabbe: Bauingenieur 15 (1934) S.29), Thoms+ Stahlbau 9 (1936) 
S.138, Leonhardt: Die vereinfachte Berechnung zweiseitig gelagerter 
Trägerroste, Berlin 1939, Melan-Schindler: Die genaue Berech- 
nung von Trägerrosten, Wien 1942, und viele andere. 
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Bau eines Trockendocks im Hamburger Hafen*. 
Von Dr.-Ing. Philipp Ebert, i. Fa. Dyckerhoff & Widmann KG., München. 


Im Jahre 1956 trat eine Hamburger Werft erstmalig 
an die Firma Dyckerhoff & Widmann KG. wegen des 
Bau eines Trockendocks mit bis dahin in Europa nicht 
ausgeführten Abmessungen heran. Das Dock sollte 60 m 
Breite, eine Wassertiefe von 9m über den Kielstapeln 
bei MHW, also eine Gesamttiefe von 14,5 m vom Gelände 


Elbe 
[— Tau 
Ebbe 


——e 


zunächst aufgegeben und erst ein Jahr später plötzlich wie- 
der in Angriff genommen und nun mit größter Beschleuni- 
gung begonnen werde sollte. In der Zwischenzeit war die 
Bauaufgabe weiter durchdacht worden, so daß 1938 in 
kürzester Zeit ein alle wesentlichen Merkmale der end- 
gültigen Ausführung tragender Entwurf vorgelegt werden 
konnte, der dann die Zustimmung der Werft sowie der 
die Finanzierung übernehmenden staatlichen Stellen fand, 


Übersicht 
/ ı über die Bauaufgabe. 
nn Aus dem Lageplan 


' Abb. 1 ergibt sich, daß 
freies Gelände für die 
Inangriffnahme der Bau- 
arbeiten kaum zur Ver- 
fügung stand. Auf dem 


RB Gelände befand sich ein 
Si altes Hafenbecken, der 
j S' sogenannte „Schanzen- 


graben“ mit einem Zweig- 
becken, das Gelände des 
N Hamburger Staatszimmer- 
platzes, der noch in vol- 
lem Betrieb war und für 
den ein Ersatz erst ge- 
schaffen werden mußte, 
die Werfthalle I mit der 
Spantenbiegerei, Kaimau- 
ern, Kranfundamente, An- 
legestellen, Wohngebäude 
und dergleichen. Da das 
Dock in offener Baugrube 
unter Grundwasserabsen- 
kung hergestellt werden 
sollte, mußte gleichzeitig 
mit dem Abbruch der vor- 


handenen Bauwerke ein 
4 6 
308 Zn Schlacken + 50773 Schlacken u. Bauschutt 
+ 5,07_ NM + 487 x er 2% chlacken u. Bauschutt , 39 
as ee ä 2 AH aufgefülter Bauschutt aufgefüllter Boden * ZE Jehmiger Sand n H un ER aufgefühter Baden 
+ 03 RE: 643 I rorfundietten 5 +7 TSchlichmitSteinen _.__._| rund Schick? I, in zen, 
= 0831 UmBelgraverSchlick we 10 NT feiner dunkelgrauer — 1,59 = 736] grauerSand 
3 39 a HNW - 2,89 ea = i Schlammsand feiner dunkelgrauer ” 2° |graver scharferSand 
- feiner graver Sand n feiner Sand = 44T Ablaugrauer Ton sehr fest dan 488 
478 graver. feiner Sand Be - 594 nen E ee 
a a. ee / ae harimsand 749 NER grauer dan 
- 843 Re arieroam Mittelkorn -10,34 scharfer hellrauer scharfer graver Sand _ 2455 ne 
tolz and mit kiese ) scharfer sand 
7173 TAdynkelgrauer scharfer _ 73, Daun UbEnSOhlE_, ga 73,54 ober scharfer Sand { j 13,06 rauer Sandm.Steinen 
12,93 and mit Kiesel ER VE. 5 = ne a Ber scharfer und TER feiner Mes 756 
24 TObergiater ad i scharfer Sand Mittelkorn a sand Te ke 7649-11 mir wenig Sand ensure) 
Zi . an 
x Mae = scharfer Sandm.Kies _78,39 grober scharfer Sand hellgrauer scharfer 
hellgrauer scharferSand """' , mit wenig Klesel Jand 2066 
-20,73 a feiner Pape scharfe Sand Mittelkorn feiner Sand 21 u en SE ) ud 
_7 Jammsüni j 23.39 i Pic) ? I. { 
ge hellgrauerscharterSand 232 t4groberSandm.kies  -24,39 feiner 20, nn 2444 4qfeiner scharfer Sand _ 5,7914”: ÖinzelnenSteinen. —I43E | Steine 
-2493 29473 Graniffindlinge 24697“ grober Sand u.öfeine 28 grober scharfer Sand 2 Sfeine 
Abb. 1. Lageplan und Bohrergebnisse 
Im 


bis Oberkante Sohle erhalten; die Nutzlänge sollte im 
Endzustand 350m erreichen. Wegen der Platzknappheit 
auf dem Werftgelände wurde für den Anfang nur eine 
Nutzlänge von 320 m ausgebaut, die Erweiterungsmöglich- 
keit war vorzusehen. Als Unterlage wurde lediglich ein 
Lageplan mit eingetragenen Umrissen übergeben. Die Bau- 
stelle befand sich mitten im Hamburger Hafengebiet, zul, 
auf Werftgelände, am Südufer der Elbe in unmittelbarer 
Nähe des Elbtunnels. Ein Vorentwurf diente als Grund- 
lage für die weitere Behandlung des Projektes, das aber 


* Nach einem Vortrag, gehalten auf der 50. Hauptversammlung des 


Deutschen Beton-Vereins in Wiesbaden am 7. April 1949. 


Abschluß nach der Elbe hin geschaffen werden. 
westlichen Teil wurde deshalb eine im endgültigen Zu- 
stand als Ausrüstungskai dienende Ufermauer errichtet, 
an welche sich ein Fangedamm anschloß, da das Dock 
mit seiner einen Seitenmauer um ein beträchtliches Stück 
über die Uferlinie in den Fluß hinausragte. Die schräge 
Lage ergab sich aus den nautischen Bedingungen beim 
Ein- und Ausdocken der Schiffe. Östlich schloß sich an 
den Fangedamm wieder eine kurze Ufermauer bis in die 
Gegend des Elbtunnels an. Die dargestellten Bohrergeb- 
nisse zeigen in den oberen Schichten — entsprechend der 
früheren vielseitigen Bautätigkeit auf diesem Gelände — 


46 


ein buntes Bild. Aufgespülte Sandschichten wechseln mit 
Moor, Schlick und Kleiboden. Von einer Tiefe ab, die 
etwa der Oberkante der späteren Docksohle entsprach, 
nämlich — 8, war bis zur Tiefe — 25 im wesentlichen 
reiner Fein- und Mittelsand vorhanden; darunter folgte 
eine Geröllschicht als Übergang zu diluvialen Tonschich- 
ten von großer Mächtigkeit. Bei den vorgenommenen 
Bohrungen gelang es trotz großen Durchmessers nicht, 
mit normalen Geräten durch die über der Tonschicht vor- 
handene grobe Blockschicht hindurchzukommen. Zur 
Zeitersparnis wurde auf die Fortführung der Bohrungen 
verzichtet, da die Eigenschaften der darunterliegenden 
Tonschichten aus zahlreichen anderen Untersuchungen in 
den Nachbargebieten als genügend bekannt angesehen 
werden konnten. Außerdem erhielt, worauf später noch 
kurz eingegangen wird, die Tonschicht durch das Bau- 
werk praktisch keine zusätzliche Belastung; es trat viel- 
mehr in gewissem Umfange eine Entlastung ein. 


Fangedamm _ 


Zimmer-N 


Schupp. Silo 
RS 
u Zimmerplatz Ex, 
ee L 
Ders goomm 7, 


(a Su 


NnnScha 
buden 


Mo 


Mischanlage 
Zuschlagstoffe 12000m? Zement 


"Greifer Transport- * 


ANA on Jand Ka 
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Schnitt A-B 


Bertonierbrücke L=86,0o m 
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Quadratmeter unberührt. Der geringe für die eigentliche 
Baustelleneinrichtung benötigte Platz mußte erst im Ver- 
lauf dieser ersten Erdarbeiten geschaffen werden; es war 
nicht einmal möglich, dort Materialien für die Baustellen- 
einrichtung und Baustoffe zu lagern. Hierzu wurde zum 
Teil eine auf dem Wasser liegende Schutenflotte, zum Teil 
ein über lkm entfernter Lagerplatz benützt. Auf dem 
Werftgelände selbst konnte nicht die geringste Lagerungs- 
möglichkeit geschaffen werden; das Baugelände mußte so- 
fort durch einen Zaun vom Werftbetrieb gänzlich getrennt 
werden. Die Anlagen des noch in Betrieb befindlichen 
Staatszimmerplatzes wurden buchstäblich mit dem Löffel- 
bagger geräumt. 

Abb. 2 zeigt die Baugrube nach Abschluß dieser vor- 
bereitenden Arbeiten und die Anordnung der Baustellen- 
einrichtung auf den so gewonnenen Flächen. Die Abbruch- 
arbeiten sind beendet; die ersten Brunnen der Grund- 
wasserabsenkungsanlage werden in Betrieb genommen. 
Zwischen der Helling 2, der 
im Bau befindlichen Kai- 
mauer und der Baugruben- 
begrenzung ist nach der Auf- 
füllung des Schanzengrabens 
ein Dreieck von ungefähr 
120 m Seitenlänge entstanden, 
auf dem fast die gesamte 


IR) Baustelleneinrichtung unter- 

2 ‘Ss! gebracht werden muß; zur 

PERS Ya ıS. Elbe hin ist das Dreieck 

ae de durch die Ufermauer begrenzt; 

4 DE diese und der anschließende 

EA 2 ill Fangedamm sind die Voraus- 

Dil setzung für die rasche Tiefer- 
z\| 


führung der Aushubarbeiten. 
Mit Raupenbaggern wird ein 
Schlitz ausgehoben und der 
Boden zu einer am Fange- 
damm angeordneten, auch im 
Schnitt dargestellten Förder- 
'bandanlage gebracht. Hier fällt 
.der Boden in Schuten, mit 
‚ welchen er im Hafengebiet ver- 
klappt oder aufgespült wird. 
Auf dem Gelände ist die 
Baustelleneinrichtung für die 
Betonarbeiten, Silos, Misch- 
anlage usw. fertiggestellt. 


Schnitt C-D 


Im Querschnitt ist die aus- 
gehobene Baugrube, die von 
einer zum Einbringen des 
Sohlenbetons dienenden, mit 
einem System von Förderbän- 
dern ausgestatteten Betonier- 
brücke überspannt wird, dar- 
gestellt. Die Sohlbreite der 
Baugrube, die im unteren Teil 
i durch eine gerammte Stahl- 


83,60 


.— 


Brunnen u 


87,00 
Abb. 2. Baugrubenaushub und Baustelleneinrichtung. 


Da das Mittelwasser etwa 4—5 m unter dem Gelände 
liegt, konnten zunächst die im Bereich des Dockes liegen- 
den Geländeabschnitte nach dem Abbruch der Hochbauten 
im Trockenen abgebaggert werden; der Aushub wurde 
dazu benützt, den vorderen Teil des Schanzengrabens, wo 
der Abschluß nach der Elbe hin geschaffen werden mußte, 
aufzufüllen. Gleichzeitig wurde der Firma Johann Keller, 
Frankfurt/Main, der die Grundwasserabsenkung übertragen 
wurde, an einigen mit großer Mühe freigemachten kleinen 
Flächen die Gelegenheit geboten, mit dem Bohren der 
Brunnen für die Wasserhaltung zu beginnen. Von dem 
zur Verfügung stehenden Gelände blieben nur wenige 


spundwand lotrecht begrenzt 
ist, um Platzbedarf und Aus- 
hubmassen einzuschränken, 
beträgt 8Im. Der Querschnitt zeigt auch einen Schnitt 
durch die Anlage zum Ausladen der Baustoffe, die Silos 
zum Lagern der Baustoffe und die Mischanlage. Im Grund- 
riß nehmen diese Anlagen nur einen kleinen Teil des 
knappen Raumes ein, weil der Rest noch als Zimmerplatz, 
Lagerplatz für Bewehrungsstahl und für Schalungs- und 
Gerüstmaterial sowie für die Aufstellung einiger Bau- 
baracken dringend gebraucht wird. Nach diesen Vorberei- 
tungen war es möglich, wie im folgenden näher erläutert 
werden wird, die Betonmassen des Dockkörpers in etwa 
15 Monaten einzubringen. Gleichzeitig lief die Hinterfüllung 
der Seitenwände mit einem Teil des gewonnenen Aushubs 
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an. Abb.3 zeigt das fertige Bauwerk; nachdem das Dock- 
tor, die Dockpumpe und die Verschlüsse der Einfüllöffnun- 
gen montiert und erprobt waren, wurde die Grundwasser- 
absenkung außer Betrieb genommen und ausgebaut, der 
Damm zwischen Dock und Fangedamm geflutet und mit 
dem Ziehen des letzteren begonnen. Auf den von der 
Baustelleneinrichtung in Anspruch genommenen Flächen 
sollten Hochbauten für den Werftbetrieb entstehen. Infolge 
der Kriegsverhältnisse kamen diese jedoch nur teilweise 
zur Ausführung. Ebenso unterblieb auch der in der 
Zeichnung angedeutete Bau des Schiffsrumpfes im Dock. 


Der Entwurf des Dockkörpers. 


Zur Veranschaulichung der der Konstruktion zugrunde 
liegenden Gedanken wird der Normalquerschnitt (Abb. 4) 
betrachtet. Für die Betonabmessungen dieses Querschnit- 
tes war maßgebend die Sicherheit des Gesamtbauwerks 
gegen Aufschwimmen bei 
höchstem Hochwasser. Sie 
wurde zu 1,03 angenommen, 
lag aber in Wirklichkeit etwas 
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beton hergestellt werden. Auf den ersten Blick mag es 
vielleicht naheliegend erscheinen, die Sohle etwas stärker 
zu machen und dadurch die Momente zu verringern. Dies 
hätte aber Schwierigkeiten bei der Grundwasserabsenkung 
wegen der über der tieferliegenden Tonschicht verbleiben- 
den geringen Höhe der Sandschicht ergeben. Außerdem 
wären nur die vom Auftrieb herrührenden Biegungs- 
momente verringert worden. Die außerordentlich hohen, 
der Berechnung zugrunde zu legenden Belastungen aus 
den Kiel- und Kimmstapeln ergaben indessen Momente 
von ähnlicher Größenordnung, aber überwiegend mit um- 
gekehrtem Vorzeichen. Deshalb war es richtig, die Sohle 
so zu dimensionieren, daß die unumgänglich notwendige 
Biegungssteifigkeit konstruktiv bestmöglich ausgenützt 
wurde. Die Lasten aus den Kielstapeln betrugen bis zu 
1200t je lfdm. Dock. Sie mußten durch die Sohle auf 
eine genügende Breite verteilt werden, 


höher, weil das tatsächliche 
Gewicht des bewehrten Be- 
tons etwa 4% über dem 
angenommenen Wert von 
2,4t/m? lag. Die Sohle kann 
den Auftrieb durch ihr Ge- 
wicht allein nicht ausgleichen, 
sie überträgt den Auftriebs- 
überschuß durch Biegung 
und Schub auf die schwereren 
Seitenwände; im mittleren 
Teil ist sie auf 20 m Breite 
6,5 m stark. Ihre Unterkante 
steigt bis zum Baugruben- 
rand um 2 m. Dies ergab 
eine Verbilligung der Bau- 
grubenumschließung und eine 
günstige Anpassung an den 
Momentenverlauf. Bei mittle- 
rem Hochwasser macht das 
Sohlengewicht in der Mitte 
90% des Auftriebes, am 
Wandanschluß 73 % des 
Auftriebes aus. Bei höch- 
stem Hochwasser lauten die 
entsprechenden Zahlen 74 % 
und 59%. Die Breite der 
Seitenwände ergab sich 
zwangsläufig aus der Spur- 
weite des Gleises für die 
einwandfrei zu fundierenden 
schweren Wippkräne (40 t 
Nutzlast bei 40 m Ausladung) 
mit etwa 12 m. Wären die 


Längsschnitt 


Elbe 
HHW+S2T 


Wände voll ausgeführt wor- 
den, so wäre die Sicherheit 
gegen Aufschwimmen unnötig 
hoch gewesen. Es wurde des- 
halb der Werft vorgeschlagen, 
in den Seitenwänden Hohl- 
räume anzuordnen und diese für den Betrieb, z. B. als 
Garderobenräume für Arbeiter, als Magazinräume, Lager- 
räume und dgl. nutzbar zu machen; überdies boten diese 
chne nennenswerten Aufwand zu schaffenden Räume einen 
guten Schutz bei Luftangriffen. In den tatsächlich aus- 
geführten Räumen konnten 6000 Menschen Schutz finden. 

Die nunmehr gegebene Massenverteilung im Quer- 
schnitt brachte gewisse Biegungsmomente in die Sohle, 
um die Gewichte der Seitenwände nach der Sohlenmitte 
hin zu übertragen. Die Sohle mußte also als ein 84m 
langer, biegungssteifer und schubfester Träger aus Stahl- 


Abb. 5. Baustelle nach Beendigung der Betonarbeiten. 


Für die Berechnung der Sohle wurden ver- 
schiedene Verfahren angewandt, um das Problem einzu- 
grenzen. Sie wurde gerechnet als Träger auf elastischer 
Unterlage, wobei drei Extremwerte für die Bettungsziffer 
angenommen wurden. Ferner wurden Näherungsannah- 
men über die Verteilung der Seitenwandlasten auf den 
Baugrund gemacht und schließlich noch die verschiedenen 
Bauzustände untersucht, die sich aus den während der 
Ausführung auftretenden. Zwischenzuständen ergaben. 
Weiterhin wurde von dem für die Begutachtung der 
Berechnung herangezogenen Baugrundinstitut der Techn. 
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Hochschule Hannover — unter Leitung von Prof. Dr.-Ing. 
A. Streck — eine Berechnung aufgestellt, die davon 
ausging, welche Deformationen durch die Umlagerung der 
Belastungen im Baugrund entstehen; es wurde die Forde- 
rung gestellt, daß das Dock diesen Deformationen folgen 
müßte, ohne Überbeanspruchungen zu erleiden. Es ist 
von Interesse, daß diese Berechnung zu ähnlichen Ergeb- 
nissen führte wie die zuerst genannten Annahmen. Das 
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das sich sehr günstig in der in den Strom hinausreichenden 

Seitenwand anordnen ließ. Im unteren Teil des Grund- 

risses ist ein waagrechter Schnitt durch die Aufenthalts- 

räume in den Seitenwänden und die zu ihnen führenden 
Treppenanlagen wiedergegeben. In der Dock- 
spitze ist die Nutzbreite nur noch 20 m. 


AN Bei manchen neueren Docks wurden für die 
[- . 
N"AY| zum Lenzen dienenden Dockpumpen umfang- 


reiche Bauwerke errichtet. Die eigenartige Lage 
des Docks gab die Möglichkeit, die Pumpen 
ebenso wie die Fülleinrichtungen in der in den 
Strom hinausreichenden Seitenmauer anzu- 
ordnen. Abb. 7 zeigt das Dockhaupt in 
größerem Maßstab. Fülleitungen und Pumpen 
werden auf kürzestem Wege durchströmt. Der 
bauliche Aufwand für diese Anlagen beschränkte 
sich im wesentlichen auf die Ausbildung ent- 
sprechend geformter Aussparungen. Ferner sind 
die Toranschläge dargestellt, die bisher ent- 
weder in Granit oder in Beton mit Stahlguß3- 
formstücken gepanzert ausgebildet wurden. Jene 
Ausführung verbot sich infolge der hohen Zug- 
spannungen, die in der Nähe der Angriffs- 
punkte der konzentriert wirkenden hohen 
Drücke auftreten, diese hätte einen sehr hohen 
Aufwand an Stahl, und zwar an schwer zu 


Dock erhielt im Normalquerschnitt bei 6,5 m 


beschaffendem Stahlguß, bedingt. Es wurde 
deshalb die Spannungsverteilung unter diesen 


Sohlenstärke je lfdm. eine obere Bewehrung von 
15 Rundeisen ® 40 mm St 37 in zwei Lagen und 
5 Rundeisen ® 40 unten, also eine durchaus 
mäßige, sparsame und übersichtliche Bewehrung. 
Von Interesse ist noch, daß über die ganze 
Breite der Sohle wegen der wechselnden An- 
griffspunkte der Kielstapellasten mit positiven 
und negativen Momenten gerechnet werden 
mußte. 


Auf Abb.5 sind einige nicht normale Quer- Im 


schnitte wiedergegeben, die nach der Dockspitze 
hin, wo sich die Breite verringert, gelegen sind. 
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Im oberen Querschnitt ist die Entwässerung der 
Docksohle dargestellt, wofür an verschiedenen 
Stellen Einläufe angeordnet sind, die in einbe- 
tonierte Rohrleitungen münden, von welchen 
aus längslaufende Kanäle zum Dockpumpenhaus 
führen. Die in den Seitenwänden angeordneten 
Aufenthaltsräume sind teilweise zweigeschossig. 
Außerdem sind die zum Betreten des Docks vor- 
gesehenen Treppen- und Rampenanlagen er- 
kennbar. 

Abb.6 zeigt den Grundriß des Docks und 
einen Längsschnitt. Beim Längsschnitt erkennt 
man die normalen mittleren, rund 22m breiten 
Bauabschnitte; an der Dockspitze ist infolge des 
größeren Einflusses der Seitenwände die Sohle 
entsprechend schwächer ausgebildet. Am Tor- 
anschlag war eine Verstärkung notwendig. Bis- 
her wurde der Beanspruchung der Docksohle 
hier wenig Beachtung geschenkt. Bei gelenztem 
Dock treten an dieser Stelle starke Schubkräfte 
und Momente parallel zur Dockachse, hervor- 
gerufen durch die Deformationsunterschiede der Sohle 
zu beiden Seiten des Toranschlages, und damit recht 
beträchtliche Betonzugspannungen auf, die schon zu schwe- 
ren Zerstörungen geführt haben. Die Sohle ist hier ge- 
wissermaßen als dreiseitig aufliegende Platte aufzufassen; 
es wurde die Größe dieser Spannungen durch Näherungs- 
rechnungen zu schätzen versucht und eine entsprechende 
Längsbewehrung für Biegung und Schub eingelegt. Links 
unten ist im Grundriß das Dockpumpenhaus erkennbar, 
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Abb. 5. Verschiedene 
Dockquerschnitte. 
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Lasten spannungsoptisch im Mechanisch-technischen Labo- 
ratorium der T.H. München unter Leitung von Prof. Dr. 
L. Föppl untersucht, und man kam auf Grund des 
erhaltenen Bildes über Größe und Verlauf der Haupt- 
spannungen zu dem Ergebnis, daß ein zweckmäßig be- 
wehrter Beton alle Beanspruchungen aufnehmen kann. 
Es wurde also, um örtliche Beschädigungen zu vermeiden 
und eine genau ebene und glatte Dichtungsfläche zu er- 
halten, der Beton an diesen Stellen nur mit einer ver- 
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‚hältnismäßig schwachen Panzerung aus 14 mm 
‚starken Blechplatten, die miteinander ver- 
schweißt wurden, versehen. Die dahinter- 
liegende schlaffe Rundeisenbewehrung folgte 
dem Verlauf der auf spannungsoptischem 
Wege ermittelten Spannungstrajektorien. 
Hierdurch wurden gegenüber einer zunächst 
von anderer Seite vorgeschlagenen Stahl- 
gußpanzerung mindestens 90% des Mate- 
rialaufwandes erspart. Die Kostenersparnis 
war noch höher. Diese Blechpanzerung fand 
nicht nur bei den seitlichen Anschlägen, son- 
dern auch bei den Anschlägen in der Sohle 
Anwendung, die im Bilde leicht schraffiert 
sind. Man erkennt daraus die zuerst vorge- 
sehene Torlage für eine Nutzlänge von 
320 m, die Torlage im äußeren Bauanschlag 
sowie die Sohlenanschläge für ein später zu 
beschaffendes geknicktes Tor, das dazu die- 
nen sollte, die Nutzlänge von 350 m zu er- 
halten. Es hat sich gezeigt, daß diese ein- 
fache Blechpanzerung im Verein mit der von 
der Lieferantin des Docktores, der M.A.N,, 
entworfenen Tordichtung praktisch auf ersten 
Anhieb einen ganz dichten Abschluß ergab. 


Im Grundriß sind die Füllkanäle und die 
über die Breite des Docks verteilten Ein- 
trittsöffnungen für das einströmende Wasser 
zu erkennen, ebenso die Schächte für die 
Dockpumpen. Form und Verteilung der Ein- 
lauföffnungen ir der Sohle wurden auf 
Grund von Modellversuchen in der Versuchs- 
anstalt der M.A.N. festgelegt. Für das Len- 
zen des Docks wurden Schraubenschaufler 
mit lotrechter Achse von der M A.N. gelie- 
fert. Sie sind in dem Pumpenhaus unter- 
gebracht, dessen Schnitt in Abb.8 in größe- 
rem Maßstab dargestellt ist. Der Abschluß 
des Pumpenschachtes gegen das äußere Hoch- 
wasser ist durch die heberförmig ausgebildete, 
mit Blech ausgekleidete Druckleitung ge- 
geben. Außer 3 großen Pumpen, von denen 
zwei in der Lage waren, in wenigen Stunden 
die gewaltigen Wassermassen des Docks 
herauszuschaffen, waren noch eine kleinere 
Pumpe für das Abbefördern des normalen 
Regenwassers und eine Lenzwasserpumpe für 
die Beseitigung des durch etwaige kleine 
Undichtigkeiten, z.B. an den Toranschlägen 
oder den Blockfugen, eintretenden Wassers 
angeordnet. Es zeigte sich bei der Inbetrieb- 
nahme, daß letztere bei gelenztem Dock 
kaum einmal in der Woche in Betrieb ge- 
nommen werden mußte. 


Dichtung des Dockkörpers 
und Ausbildung der Bewegungsfugen. 


Von der Anordnung einer besonderen 
Dichtungshaut wurde abgesehen, da man da- 
von überzeugt war, daß bei den vorkom- 
menden Abmessungen die Wand vollkommen 
wasserdicht hergestellt werden kann. Der 
Auftraggeber verlangte ein „staubtrockenes 
Dock“, eine Forderung, die zwar verständ- 
lich ist, für denjenigen aber, der das tatsäch- 
liche Verhalten der meisten Schwimm- und 
Trockendocks kennt, etwas ungewöhnlich 
erscheinen mußte. Die Firma Dyckerhoff & 
Widmann hat aber diese Verpflichtung, aller- 
dings im Rahmen der V.O.B., übernommen. 
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Abb. 6. Grundriß und Längsschnitt des Docks. 
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Aus herstellungstechnischen Gründen und um Be- 
lastungs- und Setzungsunterschiede ausgleichen zu können, 
wurde das Dock durch bleibende Querfugen (Abb. 6) in 
16 Blöcke aufgeteilt. Jeder dieser Blöcke mußte in der 
Sohle außerdem noch durch vorübergehend angeordnete 
Arbeitsfugen parallel zur Dockachse : von etwa 1,5 m 
mittlerer Weite (Abb.9) in drei Abschnitte zerlegt werden, 
die nacheinander betoniert wurden, weil sonst die Grund- 
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Abb. 7. Dockhaupt. 
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fläche eines Blocks zu groß geworden wäre. Man ging 
davon aus, daß beim Betonieren derartiger Blöcke eine 
Steiggeschwindigkeit des Betons von etwa 0,15 m/Std. an- 
gestrebt werden sollte. Bei den größten Blocks ist man 
auf 0,12 m/Std. zurückgegangen. Dies war aber mit Rück- 
sicht auf die Leistung der Betonanlage nur möglich, wenn 
die Blöcke nicht allzu groß wurden. Ein mittlerer Sohlen- 
block enthielt etwa 4000 m3 Beton, die in einem Arbeitsgang 
einzubringen waren, einzelne Blöcke in der Nähe des 
Drempels bis zu 6500 m?. 


Bei den Fugen sind also zu unterscheiden: bleibende 
Querfugen und vorübergehende längsverlaufende Arbeits- 
fugen. Letztere wurden erst geschlossen, nachdem die 
Abbindewärme des Zementes aus den anschließenden 
Blöcken abgeflossen war, Es war damit zu rechnen, daß 
der Beton auf die Dauer entsprechend der Temperatur des 
Grundwassers eine Endtemperatur von etwa 6-8° an- 
nehmen würde. Durch Temperaturmessungen, auf die noch 
eingegangen wird, wurde festgestellt, daß Ende des Winters 
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dichter Fugenschluß erzielt würde. Die Beobachtungen bei 
der ersten Trockenlegung des fertiggestellten Dockes be- 
stätigten die Richtigkeit dieser Überlegungen. An diesen 
Fugen zeigte sich keinerlei Undichtigkeit, obwohl der 
Wasserdruck in Höhe der Sohlenunterkante bei Mittel- 
wasser 15m Wassersäule entspricht. Später war in der 
fertigen Docksohle die Stelle, an welcher sich die genannten 
Plomben befanden, praktisch nicht zu erkennen. Die Armie- 
rung der Sohle ging selbstverständlich durch diese Plomben 
durch. Die Seitenflächen der Blöcke waren nach aus- 
reichendem Erhärten mit Preßluftwerkzeugen aufgerauht 
worden, um einen satten Anschluß zu erzielen, außerdem 
wurde dem Beton der Fugen ein Zusatzmittel (Plastiment) 
beigegeben. 


Die bleibenden Querfugen, deren Abstand etwa 22 m 
betrug, wurden in herkömmlicher Weise (siehe Einzelheiten 
auf Abb.9 rechts unten) mit gebogenen "Kupferblechen 
etwa lm unter der Sohle gedichtet. Um etwa notwendige 
Instandsetzungsarbeiten ausführen zu können, wurden 
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außerdem beiderseits dieser Hauptdichtung Vordichtungen 
mit Teerstricken angeordnet, welche in winkelförmige Nuten 
verlegt wurden. Diese Kupferfugen konnten nur bei 
einigen Abschnitten ausgeführt werden. Wegen der Knapp- 
heit an Kupfer wurde später eine andere Lösung entwickelt, 


a) Gummidichtung 
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Auch diese Ausführung (Abb. 9 links) wurde praktisch 
vollständig dicht. Das Wichtigste bei dieser Ausführung 
ist die satte Einbetonierung der Winkelstahlprofile; an 
einigen Stellen mußten diese Winkelstähle nachträglich mit 
Zement hinterpreßt werden. 


'b) Aupferblechdichtung 


Kupferblechdichtung 


, Detail zur Gummidichtung 
20 Gummiplatte 


AR 
| 280 


400mm 


öfrabitsteine 25x12,4x2,7 cm 


Bitumen- 
Wellpappe 
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Abb. 9. Fugenausbildung. 


und zwar mit Hilfe einer auswechselbaren Gummiplatte, 
die durch Profilstahl an einbetonierte, winkelstahlförmige 
Verkleidungen der Blockkanten angedrückt wurde. Nach 
eingehenden Dauerversuchen gelang es, ein Material zu 
finden, von dem erwartet wurde, daß es den beträchtlichen 
Beanspruchungen und Zwängungen — ohne zu altern -— 
genügen würde. 


Vergußmasse AN DILL 
(Ferroid) \ : Sp 
N = SS 
3 en \ I SZ Zara NEE 
epreßtes 77 ZZDN G ZLLILEHL 
Dedleh 2 ik 5 Formblech 4mm 
7mm N 
Gummiplaffe 7mm \ 


1172 Kupferblech 75mmst. 
-Za1ly 


AZANZZU 


Kupferblechkasten 


Die gleiche Ausführung der Fugen wurde 

an den Seitenwänden angewandt. Sie waren 

7 hier von besonderer Bedeutung im Hinblick 

auf die Trockenheit der in den Seitenwänden 

eingebauten Arbeits- und Unterkunftsräume, 

die sich nach Beseitigung einiger kleiner fehler- 
hafter Stellen ebenfalls als trocken erwiesen. 
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Abb. 8. Querschnitt durch das Pumpenhaus, 


Abschluß der Baugrube gegen die Elbe. 


Für die mit als Abschluß dienende Ufermauer wurde 
die in den letzten Jahrzehnten in Hamburg als sehr wirt- 
schaftlich erwiesene Kaimauerform mit vorderer Stahl- 
spundwand auf Stahlbeton-Pfahlrost gewählt. Zur Ver- 
wendung kamen Spundwände Profil IV mit 16m Länge 
und Stahlbetonpfähle von 34/40 cm Querschnitt und 16 bis 
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20m Länge. Im übrigen wurde der Abschluß der Bau- 

 grube gegen die Elbe durch einen aus zwei miteinander 
verankerten Stahlspundwänden gebildeten 13m breiten 

 Fangedamm (Abb. 10) ausgeführt. Er mußte einem 
Wasserspiegelunterschied bis zu 22m gewachsen sein. Ver- 
wendet wurden verschiedene Spundwandprofile, je nach 
der freien Höhe des Fangedammes bis zu Profil V. Die 
Verankerungen wurden, um Überbeanspruchungen infolge 
der Durchbiegung von ihnen fernzuhalten, an dem im 
Fangedamm verbleibenden Rammgerüst unterstützt. Im 
vordersten, besonders tiefen Teil der Baugrube wurde an 

dem Fangedamm die eigentliche untere Baugrubenspund- 
wand durch eine weitere Lage von Ankern gehalten. Im 
Fangedamm selbst, der zugleich auch als Verbindungsweg 
zwischen den beiden Längsböschungen der Baugrube diente, 
waren einige Brunnen der Grundwasserabsenkungsanlage 
angeordnet; durch den Fortfall des Auftriebes auf den 
Füllboden wird bekanntlich die Standsicherheit des Fange- 

_ dammes beträchtlich erhöht. Beide Bauwerke wurden mit 

 Menck & Hambrock-Rohrgerüstrammen Typ MR40 und 
MR27 von hölzernen Rammgerüsten aus hergestellt. Für 
die spätere Beseitigung der Fangedammspundwände wurde 
ein 30t-Schwimmkran und ein Pfahlzieher Typ PZ 5 
benützt. 


. nn = .ı. 
Abb. 11. Baugrubenspundwand mit Abstützungsrippen, 
Unterbeton der Sohle. 


Die Trockenlegung der Baugrube., 


Von der zur Trockenlegung der Baugrube dienenden 
Grundwasserabsenkungsanlage mußte verlangt werden, 
daß sie möglichst wenig Raum in Anspruch nahm. Die 
Firma Johann Keller, Frankfurt a.M., der diese Aufgabe 
übertragen wurde, schlug die Anordnung von 33 Groß- 
brunnen außerhalb des Bauwerks am Baugrubenrand, in 
den Böschungen und im Fangedamm vor, wobei zunächst 
bis zum Grundwasserspiegel ein Vorschacht von 3,5 m & 
mit üblicher Verzimmerung heruntergebracht wurde. Von 
dieser Sohle aus wurden im Schutze von Bohrrohren Im 
weite Filterrohre eingebracht und umschüttet. Auf der 
Sohle des Vorschachtes wurde eine normale Kreiselpumpe 
aufgestellt und mit der Wasserhaltung begonnen. Nach- 
dem eine gewisse Senkung des Grundwasserspiegels er- 
reicht war, wurden einzelne der Brunnen stillgelegt, die 
Schachtzimmerung vertieft und die Pumpe tiefer gesetzt. 
Allmählich gelang es auf diese Weise, die Brunnen in sich 
gestaffelt tiefer zu führen und die gesamte Absenkungs- 
höhe, die bei Mittelwasser etwa 15m, bei hohen Wasser- 
stäinden 18—19 m betragen mußte, zu erreichen. Im Mittel 
wurde eine Wassermenge von etwa 1000 V/sek. gefördert. 
Die Anlage, die in hervorragender Weise mit Sicherungs- 
und Kontrolleinrichtungen ausgestattet war, kann hier im 
einzelnen nicht weiter beschrieben werden, sie hat sich 
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bestens bewährt. Im Hinblick auf die geringe Entfernung 
zum Elbtunnel wurde die Auswirkung der Grundwasser- 
absenkung auf dieses Bauwerk besonders beachtet. Am 
Übergang von der Tunnelröhre zum südlichen Eingangs- 
schacht traten tatsächlich gewisse Bewegungen auf, die aber 
von der Isolierung noch überbrückt werden konnten. 


Abb. 12. Beginn des Bodenaushubs, Montage der Förderbandanlage, 
im Hintergrund Fangedamm. 


Die Baugrube und die Aushubarbeiten. 


Um an Platz zu sparen, wurden die Baugruben- 
böschungen nicht bis an die Unterkante der Docksohle 
geführt; vielmehr wurde von der Höhe — 6,6m aus eine 
Umschließungsspundwand gerammt, so daß die Bau- 
grubenwand von hier ab nach unten lotrecht verlief. Die 
freie Höhe der Spundwand betrug 6,7 m. Die Oberkante 
der Spundwand lag also rund 9m über dem tiefsten Punkt 
der Baugrube. Um den unteren Teil der Baugrube frei 
von Aussteifungen zu halten, blieb zunächst vor der ein- 
gerammten Spundwand ein Erdkeil stehen, in welchen ab- 
gesteifte Schlitze vorgetrieben wurden, die mit Beton aus- 


ich 


Abb. 13. Förderbandanlage im Betrieb, 


gefüllt wurden. So entstanden Abstützungsrippen aus 
Beton (Abb. 11); diese wurden durch waagrecht liegende 
Breitflanschträger miteinander verbunden, die das obere 
Auflager der Spundwände bildeten. Die zwischen den 
Rippen liegenden Bodenteile konnten dann entfernt wer- 
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den, und die Baugrube blieb frei von jeglicher Aussteifung, 
eine Ausführung, die für den Baufortschritt sehr günstig 
war. Außerdem war der Aufwand an Lohn und Material 
denkbar gering, da nur gewisse Mehrlöhne notwendig 
waren. Später wurde die Oberfläche der Betonrippen 
kräftig aufgerauht; die Rippen wurden einfach in die Dock- 
sohle mit einbetoniert. 


Abb. 14. Tieferlegung der Schüttrümpfe für das Beladen des 
Erdtransportbandes. 


Die begrenzten Platzverhältnisse machten es fast un- 
möglich, den Boden auf Rampen aus der Baugrube heraus- 
zuschaffen. Mit Rücksicht auf die geforderten kurzen 
Termine wurde außerdem angestrebt, so wenig wie mög- 
lich mit Greifbaggern, dafür aber lieber im Löffelbagger- 
betrieb zu arbeiten. Während im oberen Teil der Baugrube 
der Erdaushub, abgesehen von den vielen zu beseitigenden 
Hindernissen und Bauwerksresten, nichts Besonderes bot, 
wurde für das Herausschaffen der tieferliegenden Haupt- 
massen aus der Baugrube eine sehr zweckmäßige Förder- 
bandanlage (Abb. 12 und 13) eingerichtet. Nachdem im 
rückwärtigen Teil der Baugrube an einer Stelle ein genü- 
gend tiefer Schlitz hergestellt war, wurde dieser in Richtung 
auf den Fangedamm hin verlängert; dort wurden Schütt- 
rümpfe angeordnet, über welche eine über den Fangedamm 
hinwegführende Förderbandanlage beschickt wurde. Auf 
Abb. 12 ist der Beginn der Montage der Förderbandanlage 
zu erkennen. 


Im rückwärtigen Teil der Baugrube konnte von der 
Sohle des alten Schanzengrabens aus mit dem Aushub 
begonnen werden. Von hier aus wurde mit Greifern und 
Tieflöffeln der Schlitz zum Fangedamm hin vorgetrieben, 
Hierbei machte die Grundwasserabsenkung gewisse Schwie- 
rigkeiten, weil man sehr schnell auf größere Tiefen gelangte. 
Diese Schwierigkeiten waren aber nur vorübergehend; sie 
wurden umgangen, indem die Schüttrumpfanlage zunächst 
noch nicht auf der endgültig geplanten Tiefe eingebaut 
wurde; sie bestand aus einer großen Anzahl nebeneinander 
angeordneter, im Boden versenkter Trichter, die unten mit 
von Hand bedienten Siloschnauzen abgeschlossen waren. 
Die Bedienungsleute in dem Stollen unter den Trichtern 
hatten lediglich dafür zu sorgen, daß das an das Sammel- 
band anschließende, unter 18° ansteigende Transportband 
ununterbrochen voll beaufschlagt wurde. Die Transport- 
bänder waren 750 mm breit; sie führten über den Fangc- 
damm hinweg und beluden die vorgelegten Baggerschuten 
ohne weiteren Aufwand an Löhnen. Die Anlage hat 
monatelang in zwei 10-Stunden-Schichten durchschnittlich 
täglich 5000 m?, an einzelnen Tagen bis zu 7500 m3 geleistet 
und die Erwartungen weit übertroffen. Der Bodentransport 
in der Baugrube vollzog sich auf Gleis von 600 mm Spur 
i. W. horizontal. Weitaus der größte Teil des Bodens konnte 
mit Löffelbaggern gefördert werden. Außerdem diente ein 
kleinerer Greifer dazu, Hindernisse im Boden, die das 


DER BAUINGENIEUR 
25 (1950) HEFT 2 


Förderband nicht verdauen konnte, wie z.B. zahlreiche 
Mooreichen, auszuschalten; sie wurden durch eine besondere 
Gleisanlage aus der Baugrube herausgeschafft. 

Abb. 14 zeigt den nach weiterem Absenken des Grund- 
wasserspiegels vorgenommenen Umbau der Schüttrumpf- 
anlage auf größere Tiefe; links ist die alte Lage und rechts 
die neue tiefere Lage mit beiderseitigen Kippgleisen zu er- 
kennen. Der Umbau wurde in wenigen Tagen, praktisch 
über ein Wochenende, vorgenommen. Die letzten Boden- 
mengen wurden nicht, wie die Hauptmenge, abgefahren und 
im Hafengebiet verklappt oder aufgespült, sie wurden ent- 
weder sofort hinterfüllt oder auf eine an der südöstlichen 
Böschung angeordnete Kippe gefahren, wo sie zur späteren 
Hinterfüllung des Dockes gelagert wurden. Deshalb wur- 
den in diesem letzten Stadium bei gleichbleibender Lage 
der Schüttrümpfe die ansteigenden Förderbänder so um- 
gebaut, daß sie den Boden nicht über den Fangedamm 
hinweg in Schiffe, sondern in einen auf dem Fangedamm 
stehenden Silo abgaben, von welchem Transportzüge be- 
laden wurden. Abb.15 zeigt die Beseitigung des letzten 
unmittelbar vor dem Fangedamm verbleibenden Erdkeiles 
durch einen Greifer. Das Bild gibt einen Begriff von der 
hier 21m betragenden Gesamttiefe der Baugrube und läßt 
die zur Abstützung der unteren Spundwand dienenden 
Betonrippen und darüber die inneren Fangedammspund- 
wände erkennen, 


Mit dieser Anlage gelang es, den größten Teil der rd. 
570000 m? betragenden Aushubmassen in etwa 4—5 Mo- 
naten aus der Baugrube zu schaffen; die Anlage erwies 
sich auch wirtschaftlich als ein voller Erfolg. 


Auswahl der Baustoffe, betontechnische Fragen. 


Bei den beträchtlichen Abmessungen des Bauwerkess, 
auf dessen Wasserdichtigkeit größter Wert gelegt werden 
mußte, kam es in erster Linie darauf an, einen Beton zu 
erhalten, der beim Abbinden möglichst geringe Wärme- 
mengen entwickelt. Das Bestreben, den Bindemittelzusatz 
so gering wie möglich zu halten, wurde begrenzt durch den 
Umstand, daß es sich um bewehrten Beton handelte. für 
den nach den deutschen Bestimmungen unter gewissen Vor- 
aussetzungen der Zementgehalt mindestens 240 kg/m? be- 
tragen mußte. Um mit einem solchen Zementgehalt einen 
wasserdichten Beton zu erzielen, wurden umfangreiche 
Vorversuche angesetzt, wobei Prof. Dr. A. Hummel sehr 
wertvolle Anregungen gab. .Die gewählten Mischungen 


| 


Abb. 15. Der letzte Boden wird aus der Baugrube herausgeschafft. 


enthielten Zuschlagstoffe bis zu 80 mm Korngröße, zur Ver- 
besserung der Dichtigkeit wurde Traß zugesetzt, außerdem 
ein möglichst geringer Wassergehalt angewandt. Ein der- 
artiger Beton kann nur durch intensives Rütteln mit Hoch- 
frequenz-Tauchrüttlern genügend verdichtet werden. 

Als Zement wurde ein Eisenportlandzement vorgesehen, 
bei welchem die Kurve der Wärmeentwicklung gegenüber 
derjenigen von normalem Portlandzement abgeflacht und 
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zeitlich verzögert ist. Bekanntlich darf die Zusammen- 
setzung von Eisenportlandzement in gewissen Grenzen 
schwanken. Es war besonders wertvoll, daß die Lieferan- 
tin, die Portlandzementfabrik Hemmoor, sich durch ihren 
Leiter, Herrn Dr. Prüssing, bereit erklärte, nicht nur über 
die Normbestimmungen hinaus eine bessere Gleichmäßig- 
keit des Eisenportlandzementes zu garantieren, sondern 
auch die für die Herstellung des Zementes dienenden Klin- 
ker und Schlacken gleich auf dem Werk mit dem Traß zu- 
sammen zu vermahlen. Das Gemisch enthielt 80% Eisen- 
portlandzement und 20 % Traß. Die Temperaturmessungen 
im Innern der Blöcke ergaben eine Erhöhung über die 
_ Mischguttemperatur hinaus von nur etwa 30°, während 
ohne die besprochenen Maßnahmen wesentlich höhere Er- 
wärmungen zu erwarten gewesen wären. 

Die Zuschlagstoffe wurden in 
4 Körnungen angeliefert, und 
zwar O—-5Smm, 53—-7mm und 
7-30 mm als naß gebaggerter 
rundförmiger Grubenkies aus 
dem Elbegebiet. Für die Kör- 
nung 50—80 cm wurde gebro- 
chener Schotter verschiedenster 
Herkunft Granit, Quarzit 
und Basalt — geliefert, da kein 
Werk imstande war, den Bedarf 
der Baustelle allein zu decken. 


Mit diesen Baustoffen wurde 
für den schwach bewehrten 
Massenbeton der Sohle und des 
unteren Teils der Seitenwände 
ein Beton hergestellt, der 300 kg 
Bindemittelgemisch, also 240 kg 
Zement/m® enthielt und einen 
Wasser-Zement-Faktor von 0,7 
aufwies. Für die stärker be- 
wehrten oberen Wandteile mußte 
der Wasserzusatz etwas erhöht 
werden, Zum Ausgleich wurde 
hierfür der Zementgehalt auf 
260 kg, die Gesamt-Gemischzu- 
gabe also auf 325 kg/m? erhöht. 
Dieser Beton war gut rüttelfähig, 
er wurde vollständig dicht. Die 
Festigkeiten wurden auf der 
Baustelle laufend in einem u.a. 
mit einer 500-t-Presse ausgestat- 
teten Laboratorium überwacht. 
Für die Würfelproben mußten 
30er Würfel vorgesehen werden, 
die im Mittel nach 28 Tagen etwas über 300 kg/cm?, nach 
150 Tagen 420 kg/cm? Festigkeit, also rund 1,25 kg/cm? je 
kg Zementzugabe zeigten. Mit Würfeln von 20 cm Seiten- 
länge wäre das Ergebnis noch günstiger gewesen. Um die 
Eigenschaften des Betons der Probewürfel in eine mög- 
lichst gute Übereinstimmung mit denen des Bauwerk- 
betons zu bringen, wurden sie auf Vorschlag von Prot. 
Dr. A. Hummel in folgender Weise hergestellt: 

In den zu betonierenden Block wurden Blechwannen 
eingesetzt, die zusammen mit dem Bauwerkbeton gefüllt 
und verarbeitet wurden. Durch einen an der Betonier- 
brücke hängenden Kran konnten diese Wannen aus dem 
Block herausgezogen werden und dann unter den glei- 
chen Bedingungen wie der Bauwerkbeton erhärten. Die 
Wannen hatten eine solche Abmessung, daß aus dem darin 
befindlichen Beton 3 Probewürfel von 30 cm Kantenlänge 
und 2 Wasserundurchlässigkeits-Proben mit der Steinsäge 
herausgeschnitten werden konnten. Außerdem wurden an 
einer geeigneten Stelle aus der Sohle selbst 20-cm-Würfel, 
die etwas älter als 1 Jahr waren, herausgestemmt. Sie 
zeigten Festigkeiten von 450 bis 460 kg/cm?. Das Raum- 
gewicht des Betons schwankte zwischen 2,42 und 2,51 t/m?. 


———— 


Zemenftförder!: eifung 


Kompressorstation 


zZ 


Iransportband 
„ Bagger 
Se 


Kiesschufe 


Ph. Ebert, Bau eines Trockendocks. 


„— =, 


=. 


55 


Die Schwankungen rührten im wesentlichen von den ver- 
schiedenen spezifischen Gewichten der Grobzuschläge her. 
Für die Prüfung auf Wasserdichtigkeit waren im Hinblick 
auf die groben Zuschlagstoffe die in den Normen vorgesehe- 
nen Probekörper zu klein. Es wurden daher 20 cm starke 
Platten von 45/45 cm Grundfläche und eine besondere Prüf- 
einrichtung hergestellt sowie eine besonders harte Prüfung 
festgelegt, indem die Platten 2 Tage lang einem Wasser- 
druck von 3at, weitere 2 Tage einem Druck von 6at und 
schließlich noch 4 Tage lang einem Druck von 10 at. aus- 
gesetzt wurden. Die größte bei dem Aufspalten der Probe- 
körper festgestellte Eindringtiefe des Wassers betrug 7 mm. 
Durchlässigkeit trat bei keiner Probe ein. Bei den aus 
dem Bauwerk herausgestemmten Proben lag die Eindring- 
tiefe des Wassers unter 3mm. Die Zusammensetzung des 
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Abb. 16. Baustelleneinrichtung für die Betonarbeiten 


Frischbetons wurde, abgesehen von den umfangreichen nor- 
malen Baustoffkontrollen, durch häufige Entnahme von der 
Bandstraße mit Darr- und Schlämmproben überwacht. 


Abmessen, Mischen und Einbringen des Betons. 


Das Dock enthält 264 000 m3 Beton; einschließlich eini- 
ger weiterer Bauwerke, wie z.B. der Ufermauern, waren 
285 500 m? Beton herzustellen. Da für die Einrichtungen 
der Baustelle zwischen Ufermauer und Baugrube nur ein 
kleines Dreieck zur Verfügung stand und Arbeitskräfte 
knapp wurden, war es notwendig, für das Ausladen, den 
Transport und das Abmessen der Zuschlagstoffe sowie für 
das Mischen und Einbringen des Betons eine weitgehend 
mechanisierte Anlage zu errichten. 


Auf der Baustelle sollte der Bedarf an Zuschlagstoffen 
für 1% Wochen und an Bindemitteln für etwa 5 Tage ge- 
lagert werden können. Weitere Lagerreserven konnten nur 
außerhalb der Baustelle geschaffen werden, z. T. schwim- 
mend in Schuten, z. T. in weitab gelegenen Reservelagern. 
Bei den Bindemitteln erwies sich der kurze Weg zum Liefer- 
werk, der gegen Störungen wenig anfällig war, als vorteil- 
haft. Die Baustoffe wurden an der während der Bauaus- 
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führung hergestellten neuen Ufermauer umgeschlagen. Sie 
gelangten von hier über eine Halde bzw. einen Zementsilo 
zur Betonfabrik; von dort aus gelangte das Mischgut auf 
einer Förderbandanlage unmittelbar in die Baugrube. 


Abb. 17. Ausladen von losem Zement aus Schiff mit Fullerpumpe. 


Abb. 16 zeigt schematisch die Gesamtanlage im Grundriß 
und Schnitt. Links werden die Baustoffe auf die Kieshalde 
geladen, in der Mitte liegt die Betonfabrik mit.den Zement- 
silos, anschließend folgt die Förderbandstraße und die über 
der Baugrube fahrbar angeordnete Betonierbrücke. 

Im oberen Querschnitt ist das Ausladen und Lagern 
der Bindemittel dargestellt. Am Ufer steht ein elektrisch 
angetriebener Derrick-Kran, an dessen Ausleger ein 
Demag-Zug hängt; 
an diesem befindet 
sich die hier in 
Deutschland erstma- 
lig verwendete ver- 
tikale Zementpumpe 
(Fuller-Pumpe), die 
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die damals nur mit Schwierigkeiten durchgesetzt werden il 
konnte, wurden bei diesem Bauvorhaben fast 2 Mio. Papier-‘) 
säcke eingespart. Der Luftbedarf der Zementpumpe betrug; 
15 bis 20 m?/min bei 6 atü Druck. Der Transport des unver- 
packten Zementes bereitete keinerlei Schwierigkeiten. Be- 
sondere Umbauten an den Schiffen waren, entgegen ur- 
sprünglichen Annahmen, nicht erforderlich, Bei Regen- | 
wetter konnte das Ausladen fortgesetzt werden; die Luken | 
wurden an den Stellen, wo nicht gepumpt wurde, mit Per- ! 
senningen abgedeckt. 

Eine Pumpe genügte, um die ankommenden Schiffe — 
im Pendelverkehr waren etwa 10 bis 12 Schiffe ständig | 
unterwegs — zu entladen; eine zweite Pumpe wurde für | 
den Fall von Betriebsstörungen in Reserve gehalten. Der | 
Silo war innen mit Sperrholz ausgekleidet. Um Brücken- 
bildungen zu beseitigen, wurde in der Nähe des Auslaufes f 
Druckluft eingeblasen. Auf dem Silo waren Luftfilter an- 
geordnet, um die mit dem geförderten Zement eingeblasene 
Druckluft staubfrei abzuführen. Der Inhalt des Silos konnte 
an elektrischen Silostandzeigern abgelesen werden. | 

Die Zuschlagstoffe kamen mit Binnenkähnen an, sie 
wurden von 2 Greifern ausgeladen und auf eine Halde 
gekippt, die 12—13 000 m?, also bei Vollbetrieb etwa den 
Bedarf von 1% Wochen aufnehmen konnte. Unter der 
rund 100m langen und 20m breiten Halde, die durch 
Trennwände in 4 Abschnitte für die verschiedenen Körnun- | 
gen eingeteilt war, befand sich ein Stollen aus Stahlbeton, 
in dessen Decke in Abständen von je 3m Abzugsöffnungen 
angeordnet waren. Die hier angebrachten Siloverschlüsse 
gestatteten es, die im Stollen liegenden Sammelbänder mit 
den verschiedenen gerade benötigten Körnungen zu be- 
schicken, Vom Endpunkt der Abzugbänder aus führte ein 
ansteigendes Band zum unterteilten Zwischensilo über der 
Mischanlage. 

Abb. 18 gibt einen schematischen Längsschnitt durch die 
Abmeß- und Mischanlage. Die benötigte Gesamtleistung 
dieser Anlage ergab sich aus der Grundfläche der größten 
zu betonierenden Baublöcke, die etwa 650 m? betrug und der 
Mindeststeiggeschwindigkeit des Betons von 0,12 m/Std. zu 
insgesamt 80 m?/Std. Hierfür wurde die Anlage auch ent- 
worfen. Die Leistung wurde auf 2 Stetigmischer, System 
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Abb. 18. Längsschnitt durch die Abmeß- und Mischanlage. 
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Kontinuus der Firma Vögele, von je 40 m3 Stundenleistung, 
die durch je eine vollkommen gleiche Abmeßanlage be- 
schickt wurden, aufgeteilt. Diese Aufteilung wurde gewählt, 
um bei Störungen wenigstens mit halber Leistung weiter- 
arbeiten zu können und um bei kleineren Blöcken und 
kleiner Leistung nicht die ganze Anlage laufen lassen zu 
müssen. Es gelang, die Dauerleistung der Anlage während 
des Betriebes durch geringfügige Umbauten auf 105 m?/Std. 
zu bringen. 

Bei einer kontinuierlichen Mischanlage ist das Wichtigste 
die Dosierung der Baustoffe, an welche hier die höchsten 
Anforderungen hinsichtlich Genauigkeit gestellt wurden. 
Deshalb wurde der Zement nach Gewicht zugegeben, wäh- 
rend die Zuschlagstoffe zwar mit Raummaßen abgemessen, 
aber durch häufige Eichungen der in einer bestimmten Zeit 
abgegebenen Gewichtsmengen ebenfalls gewichtsmäßig kon- 
trolliert wurden. Die Bestandteile einer Mischung wurden 
jedem Mischer durch ein Sammelband zugeführt, über 
welchem die durch ein Verteilerband von der Vorratshalde 
aus beschickten Silos für die verschiedenen Körnungen der 
Zuschlagstoffe sowie die unmittelbar von der Fullerpumpe 
beschickten Bindemittelsilos angeordnet waren. Die Zugabe 
erfolgte über Abmeßbänder, und zwar für die groben Kör- 
nungen über Stahlplattenbänder, für die feineren Körnun- 
gen über Gummibänder. Die über ein Band laufende 
Menge an Zuschlagstoffen ließ sich einmal durch Verände- 
rung der Schütthöhe auf dem Band, andererseits durch 
Verändern der Bandgeschwindigkeit regulieren. Die Ab- 
meßbänder gaben, nachdem sie geeicht waren, die Zuschlag- 
stoffe in der richtigen Menge auf das Sammelband, und 
zwar so, daß stets die feinere Körnung in die gröbere fiel; 
hierdurch wurde bereits eine gewisse Vormischung erzielt. 
Am Ende des Sammelbandes wurde dann das Bindemittel- 
gemisch zugegeben. Dessen Menge wurde durch Förder- 
bandwaagen der Firma Schenk, Darmstadt, abgewogen, 
wobei sich die Waagen nach jeder Wägung selbsttätig über- 
prüften und die Abgabemenge gegebenenfalls durch Ver- 
änderung der Breite des über das Band laufenden Zement- 
stromes verbesserten. Die Anzahl der Wägungen und die 
Fehler wurden selbsttätig aufgezeichnet, so 
daß am Ende eines Arbeitsabschnittes die 
abgegebene Gesamtmenge festgestellt und 
mit der Sollmenge verglichen werden konnte. 
Es hat sich gezeigt, daß die tatsächlichen 
Schwankungen des Zementgehalts der 
Mischungen das Maß von 1,5 % nicht über- 
schritten. Vom Sammelband fiel das trockene 
Mischgut durch einen Einlauftrichter in die 
tiefer gelegene Mischtrommel, in welche das 
Anmachwasser durch eine Drillings-Kolben- 
pumpe in ebenfalls genau bemessener Menge 
eingeführt wurde. Jede der beiden Anlagen 
war mit einem Stetigmischer von 3 m 
Trommellänge, 125 m Trommeldurchmesser 
und 18 Umdrehungen je Minute versehen. 

Besonders wichtig war nun, daß die von 
der Abmeß- und Mischanlage abgegebene 
Betonmenge wegen der verschiedenen Block- 
größen in weiten Grenzen reguliert 
werden konnte. Dies wurde dadurch erreicht, 
daß sämtliche Abmeßbänder sowie die Wasser- 
pumpe einer jeden Anlage von einer durchgehenden 
Hauptwelle aus angetrieben wurden. Die Drehzahl dieser 
Wlelle wurde durch ein stufenloses PIV-Getriebe so 
geregelt, daß durch Drehen eines Bedienungshandrades die 
Leistung jeder der beiden Anlagen innerhalb der Grenzen 
von 10 bis 55 m?/Std. beliebig eingestellt werden konnte. 
Durch entsprechende Zähl- und Schreibeinrichtungen konn- 
ten die jeweils abgegebene Betonleistung sowie nach Schluß 
eines Betonabschnittes die gesamte geförderte Betonmenge 
abgelesen und alle Betriebsstörungen verfolgt werden. Die 
Genauigkeit der Betonbereitung ergibt sich auch daraus, daß 
bei der Gesamtmenge, bei welcher über 90 000 t Bindemittel- 
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gemisch verarbeitet wurden, einschließlich des Staub- und 
Ladeverlustes in den Schiffen ein Bindemittelmehrverbrauch 
von nur 0,65 % festgestellt wurde. In der Abmeß- und 
Mischanlage wurde während des Betriebes eine Entlüftungs- 
anlage eingebaut, die an den wichtigsten Staubstellen den 
Staub absaugte. Hierdurch wurde die Belästigung der Bedie- 
nungsmannschaft durch Zementstaub vollkommen beseitigt. 

Der fertig gemischte Beton gelangte über einige hinter- 
einandergeschaltete, ortsfeste, längs des oberen Randzs 
der Baugrube verlaufende (siehe auch Abb. 21) Förder- 
bänder von je 35m Länge und 750mm Breite mit Hilfe 
eines Übergabebandes auf die über der Baugrube angeord- 
nete mehr als 80m weit gespannte Betonierbrücke. Die 
längste Strecke, die der Beton auf Förderbändern zurück- 
zulegen hatte, betrug 320 m, die längste Förderdauer bei 
einer mittleren Bandgeschwindigkeit von Im/s etwa 6 Mi- 
nuten. Infolge der sehr zweckmäßigen Betonzusammen- 
setzung trat keine Wasserabsonderung ein. Gegen Aus- 
trocknen durch Sonne und Wind wurden die Bänder durch 
eine Abdeckung aus Holz und Segeltuch geschützt. Um 
bei Störungen in der Betonabnahme die Bandstraße noch 
abräumen zu können, war auf der Brücke ein 4 bis 5m? 
fassender Zwischensilo eingebaut. Der Führerstand der 
Brücke war mit demjenigen der Abmeß- und Mischanlage 
durch eine Fernsprechanlage verbunden. Die auf der Brücke 
angeordneten Längsbänder gaben den Beton jeweils an 
ihren Enden entweder auf das nächste Band oder auf einen 
am Untergurt hängenden, mit einem umkehrbaren Band 
versehenen Wagen ab. An diesem Wagen hing ein fahr- 
bares und um 360° schwenkbares Fliegerband mit einem 
Arbeitsradius von 10m, so daß jeder Punkt eines Bau- 
blockes ohne Verfahren der Betonierbrücke, lediglich durch 
Bewegen des am Untergurt hängenden Bandwagens be- 
strichen werden konnte. Die Brücke mußte also nur dann 
verfahren werden, wenn ein neuer Block in Angriff genom- 
men wurde. Hierzu war längs der Baugrubenböschung eine 
besondere, auf Holzpfählen gegründete Fahrbahn aus 
I-Trägern mit aufgeschweißten Kranbahnschienen angeord- 
net. Die Brücke konnte mit einer Geschwindigkeit von 
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Abb. 19. Fahrbare Betonierbrücke mit Förderbändern, im Hintergrund 


Zementsilos und Abmeßanlage im Aufbau, 


12 m/min. elektrisch verfahren werden. Auf Abb.19 ist 
die fertig montierte Betonierbrücke, im Vordergrund die 
Fahrbahn und ein Brunnenschacht der Grundwasserabsen- 
kung zu sehen. 

Das Betonieren eines Sohlenblockes ging so vor sich, 
daß die Brücke über die Mitte des fertig geschalten und 
bewehrten Blockes gefahren wurde (siehe Abb.20). Die 
Oberfläche des Blockes wurde dann mit Holztafeln dicht 
abgedeckt, zwischen welche Blechtrichter in Abständen von 
etwa 3,5 m eingehängt wurden, Hierdurch wurde eine Be- 
schmutzung der Bewehrung während des ziemlich lange 
dauernden Betoniervorganges vermieden. An die Trichter 
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schlossen sich die üblichen Teleskoprohre von 30cm ® an. 
Mit diesen Rohren gelang es, den Beton gleichmäßig zu 
verteilen, so daß die Innenrüttler nicht zur Verteilung be- 
nutzt werden mußten, sondern lediglich für die gründliche 
und planmäßige Verdichtung des Betons verwendet wur- 
den. Als Rüttler wurden z.T. amerikanische Innenrüttler, 
z.T. von der Firma Wacker, Dresden, gelieferte Rüttler mit 
einer minutlichen Drehzahl von 9000 verwendet. Der Beton 
wurde in Schichten von etwa 0,3 bis 0,4 m Höhe eingebracht. 
Bei einer Steiggeschwindigkeit des Betons von mindestens 
0,12 m/Std. bedeutet dies, daß die gleiche Stelle in Ab- 
ständen von 21% bis 3 Stunden jeweils wieder von einer 
frischen Betonschicht bedeckt wurde. Es war darauf zu 
achten, daß jeder Schütttrichter eines Blocks jeweils die 
gleiche Anzahl von Minuten beschickt wurde. Untersuchun- 
gen am Bauwerk zeigten, daß die so stets in horizontalen 
Lagen eingebrachten Schichten durch die Rüttlung voll- 
kommen fugenlos miteinander vernäht waren. 

Ein mittlerer Sohlenblock von 4000 m? Inhalt wurde bei 
durchgehendem Betrieb in zwei 11-Stunden-Schichten in 
im ganzen etwa 56 Stunden betoniert. Abzüglich der Pau- 
sen ergab sich die mittlere Leistung während der Arbeits- 
zeit mit 84m3/Std. Dies war nur dadurch zu erreichen, 
daß die Höchstleistung von 105 m?/Std. voll ausgefahren 
wurde. Da beim Beginn des Baues durch Schwierigkeiten 
in der Baustofflieferung und einen ungewöhnlich langen 
Winter Zeit verloren worden war, mußten während der 
Hauptbauzeit monatlich durchschnittlich 25 000 m? Beton 
eingebaut werden. Im zweiten Betonierjahr sind in den 
für die Betonierung verfügbaren Monaten tatsächlich 
190 000 m? Beton eingebracht worden. Es ist dabei zu be- 
denken, daß bei den kleineren Blöcken die Leistung der 
Mischanlage schon mit Rücksicht auf die Beanspruchung 
der Schalung nicht voll ausgenutzt werden konnte, 


Die beschriebene Anlage ergab von der Kieshalde und 
der Zementpumpe ab einen durch nichts unterbrochenen 
Fließbetrieb und gestattete, den Beton an jede Stelle des 
Bauwerkes in stetigem, beliebig zu regulierenden Fluß zu 
bringen. Die menschliche Arbeitskraft mit ihren Unzu- 
länglichkeiten war weitgehend aus den die Zusammensetzung 
und Verarbeitung des Betons beeinflussenden Arbeits- 
vorgängen ausgeschaltet; sie diente im wesentlichen nur 
zur Wartung und Kontrolle der Maschinenanlagen. Der 
Erfolg war nicht nur in wirtschaftlicher Hinsicht sehr be- 
friedigend, es wurde auch ein außergewöhnlich gleichmäßi- 
ger Beton hergestellt. Die Einrichtung ermöglichte es fer- 
ner, trotz der bald nach dem Beginn der Betonarbeiten ein- 
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Abb. 20. Betonieren der Sohle, unter der Betonierbrücke ein mit 
Holztafeln abgedeckter Sohlenblock. 


setzenden Zeit der Verdunkelung auch während der Nacht- 
stunden ungestört durchzuarbeiten. 

Die Betonierbrücke konnte nur die Sohle und den 
unteren Teil der Seitenwände bestreichen, in denen aller- 
dings der größte Teil der Massen enthalten war. Der auf- 


eines Trockendocks, 
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gehende Teil der Seitenwände wurde mit 4 Turmdrehkranen 
(Abb. 21) betoniert. Auch dieser Beton lief über die Brücke 
und wurde von dort in Silos, die auf der bereits fertig- 
gestellten Sohle standen, abgegeben, aus welchen er in 
1-m3-Linnhoff-Kübel abgefüllt wurde, die auf Plattform- 
wagen zu den Turmdrehkranen gefahren wurden. Beson- 
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Abb. 21. Betonieren der Seitenwände mit Turmdrehkran, im Hintergrund 
Betonfabrik und Bandstraße. 
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Abb. 22. Bewehrungsgerüst mit oberer Sohlenbewehrung. 


derer Wert wurde auf die Wasserdichtigkeit der waag- 
rechten Arbeitsfugen zwischen den einzelnen Betonier- 
abschnitten der Wände gelegt. Die Oberfläche des erhärte- 
ten Betons wurde frühestens nach 7 Tagen mit Preßluft- 
hämmern aufgerauht und mit Druckwasser abgewaschen. 
Vor dem Weiterbetonieren wurde die aufgerauhte Fläche 
längere Zeit naf) gehalten, die unterste Betonschicht über 
der Fuge wurde ohne grobes Korn mit einem etwas er- 
höhten Wasserzusatz und einem etwas erhöhten Zement- 
gehalt, also mit gleichem Wasser-Zement-Faktor, betoniert. 
Die große Höhe der Sohlenblöcke von 6,5 m brachte die 
unangenehme Erscheinung mit sich, daß trotz sparsamster 
Wasserzugabe infolge der intensiven Rüttelarbeit gewisse 
Wassermengen nach oben stiegen, Es wurden besondere 
Maßnahmen getroffen, um dieses Überschußwasser laufend 


‚zu beseitigen. 


Bewehrungsarbeiten, 


Die obere Sohlenbewehrung hatte ein Durchschnitts- 
gewicht von 150 kg/m?. Sie konnte in ihrer vorgesehenen 
Lage nur gehalten werden durch ein besonderes, mit einzu- 
betonierendes Bewehrungsgerüst. Während Abb.20 die 
obere Sohlenbewehrung fertig verlegt zeigt, gibt Abb. 22 
einen Einblick in das Bewehrungsgerüst aus Profileisen von 
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unten. Die Bewehrung selbst ist noch nicht vollständig 
verlegt. Die zwischen den Stützen des Bewehrungsgerüstes 
zur Aussteifung angeordneten diagonalen Versteifungen 
wurden z. T. wiedergewonnen, da sie beim Aufsteigen des 
Betons allmählich entbehrlich wurden. Die bis zu 80 m lan- 
gen Bewehrungseisen ® 40 mm konnten nur von Hand 
verlegt werden; sie wurden auf der Baugrubensohle durch 
elektrische Widerstandsschweißung aus Handelslängen zu- 
sammengesetzt. 
Schalungsarbeiten. 


Für die Einschalung wurden fast ausschließlich hölzerne 
Schalungstafeln ähnlich der bekannten Dywidag-Tafel- 
schalung, nur in einer den hier gegebenen Bedingungen 
angepafsten schwereren Ausführung, verwandt. Die Tafeln 
hatten eine Größe von 3x0,75m. Zur Einschalung eines 
mittleren Sohlenblockes wurden diese Tafeln durch Stän- 
der und Gurtungen aus Profilstahl abgestützt, Für die 
Verankerung der einander gegenüberliegenden Seiten- 
schalungen wurden die oberen Bewehrungseisen heran- 
gezogen; die Stirnwand wurde oben über das Bewehrungs- 
gerüst an dem bereits hergestellten Nachbarblock ver- 
ankert. Für die Verankerung selbst wurden die bekannten 
Hülsenschrauben benützt. 

Die Schalung wurde unter gewissen Annahmen über 
die Größe des Schalungsdruckes ingenieurmäßig durch- 
konstruiert, wobei nicht nur auf die Innehaltung der zu- 
lässigen Beanspruchungen, sondern an vielen Stellen in 
erster Linie auf die Größe der Durchbiegungen geachtet 


or 


Abb. 23. Einschalung der Seitenwände, Blechpanzerung der Toranschläge 
mit Abstützungsgerüst. 
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werden mußte. Aus den beim Betonieren beobachteten De- 
formationen konnten wichtige Schlüsse auf den tatsächlichen 
Schalungsdruck und seine Abhängigkeit von verschiedenen 
Faktoren, z.B. von der Steiggeschwindigkeit des Betons in 
der Schalung sowie von der Konsistenz und der Art der 
Verarbeitung gezogen werden. 

Abb. 23 zeigt die Einschalung der Seitenwände in der 
Nähe der Anschläge für das Docktor. Hier sind die Blech- 
panzerungen der Toranschläge in die Schalung einbezogen. 
Sie werden in’ihrer Lage durch besondere Eisenkonstruk- 
tionen, die später wieder entfernt werden, gehalten, um 
eine absolut maßgenaue Herstellung der Auflagerflächen 
für das Tor zu gewährleisten. 


Nachbehandlung des Betons, Temperaturbeobachtungen. 


Ursprünglich sollte der Beton der großen Blöcke nach 
dem Betonieren mit Wasser berieselt werden. Überlegun- 
gen, die durch die bald vorgenommenen Temperaturbeobach- 
tungen bestätigt wurden, führten dazu, von einer Be- 
rieselung abzusehen und statt dessen die Blöcke durch Ab- 
decken der Oberfläche mit Sand, Strohmatten und anderen 
wärmedämmenden Stoffen sowie durch ein möglichst langes 
Belassen der Schalung an den Seitenwänden gegen ein zu 
schnelles .Abfließen der Abbindewärme und gegen ein zu 
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schnelles Austrocknen der Betonoberfläche zu schützen. 
Bei mehreren Sohlenblöcken wurden in verschiedener Ent- 
fernung von der Oberfläche Temperaturmeßstellen an- 
geordnet, um während der Erhärtung des Betons den Ver- 
lauf des Temperaturgefälles vom Kern des Blockes zu den 
äußeren Flächen hin möglichst genau bestimmen zu können. 


Abb. 24. Temperaturverlauf im Mittelschnitt eines mittleren Sohlen- 
blockes am Tage der Höchsttemperatur im Kern (5. Tag) August 1939 
und 2 Monate später 


Die Stelle, an der die höchste Temperatur auftrat, lag, wie 
Abb. 24 zeigt, wegen des schlechteren Abflusses der Ab- 
bindewärme in den Boden etwas unter der Mitte; die ein- 
getragenen Isothermen lassen das steile Temperaturgefälle 
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Abb. 25. 


in der Nähe der freien Oberflächen erkennen. Das obere 
Bild gibt den Verlauf am 6. Tage nach der Betonierung, 
an welchem die Temperatur im Innern des Blocks ihren 
Höchstwert erreicht, zu erkennen. Das untere Bild zeigt 
den Verlauf zwei Monate später; ein großer Teil der Ab- 
bindewärme ist bereits abgeflossen. Dabei wurde bestätigt 
gefunden, daß die bekannten feinen Haarrisse in der 
Außenfläche größerer Blöcke (sogenannte Schalenrisse) 
dann auftreten, wenn das Temperaturgefälle ein gewisses 
Maß überschreitet. Die Messungen bestätigten die von 
Hampe veröffentlichten Untersuchungen über das Auf- 
treten von Temperaturschäden bei großen Blöcken und 
ergaben gewisse Zusammenhänge zwischen dem Temperatur- 
abfall auf eine gewisse Tiefe und der Rißgefahr, wie auch 
der Frist, während welcher die Schalung am Block verblieb. 

In diesem Zusammenhang wurde auch der Einfluß des 
Wärmedämmwertes der Schalung untersucht, indem der 
Temperaturverlauf im Beton hinter Flächen gemessen 
wurde, die entweder nach 3 Tagen entschalt oder mit 2,5 cm 
starken Schalbrettern oder mit 6cm starken Bohlen ver- 
schalt blieben. Abb. 25 zeigt, wie stark das Temperatur- 
gefälle auf Im Tiefe durch die Anwendung einer besser 
isolierenden Schalung verringert werden kann. Es kommt 
weiter darauf an, den Beton so lange in der Schalung zu 
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belassen, bis er in der Lage ist, die beim Ausschalen infolge 
des dann stets auftretenden Temperaturgefälles sich in der 
Außenhaut ergebenden Zugspannungen aufzunehmen. So 
ist es gelungen, massive Blöcke in der Nähe der Tor- 
anschläge vollkommen frei von den bekannten feinen Ober- 
flächen-Haarrissen zu halten. Damit war zugleich bewiesen, 
daß für Aufgaben dieser Art hölzerne Schalungstafeln im 
Hinblick auf die Vermeidung von Temperaturschäden den 
Vorzug vor Tafeln aus Stahlblech verdienen. Es zeigten 
sich ferner auch Zusammenhänge zwischen den Block- 
abmessungen, der Ausschalfrist und der Schalungsstärke, 
die beachtet werden müssen, um die erwähnten Schalenrisse 
zu vermeiden. Schließlich wurde auch untersucht, welchen 
Einfluß der Zeitabstand bei der Herstellung zweier über- 
einanderliegender Blöcke auf die in der dazwischenliegenden 
Fuge zu übertragenden Spannungen und damit auf die Gc- 
fahr durchgehender Spaltrisse. hat. Soweit anzunehmen 
war, daß die doch noch aufgetretenen Risse die Ursache 
von Undichtigkeiten werden könnten, wurden sie in ein- 
facher und wirkungsvoller Weise abgedichtet. 

Ferner ergaben die Temperaturbeobachtungen Anhalts- 
punkte darüber, wann mit einem restlosen Abfluß der 
Abbindewärme gerechnet werden konnte, wann man also 
darangehen konnte, die zwischen den Sohlenblöcken ver- 
bliebenen Plomben zu schließen. 

Ein Rückblick auf die beschriebene Baustelleneinrichtung 
zeigt, daß durch eine besonders weitgehende, in allen 
Einzelheiten durchdachte Mechanisierung der Bauvorgänge 
der Lohnaufwand für die Erd- und Betonarbeiten auf ein 
Mindestmaß gesenkt werden konnte. Während des Voll- 
betriebes der Betonanlage betrug die Gesamtbelegschaft der 
Baustelle einschließlich der Arbeitskräfte in den Werk- 
stätten, beim Ausladen der Baustoffe und aller unproduk- 
tiven Kräfte 700 Mann, wobei gleichzeitig außer den 
Beton-, Schalungs- und Bewehrungsarbeiten noch in größe- 
rem Umfange Erdarbeiten und weitere Ausbauarbeiten ge- 
leistet wurden. In dieser Zeit wurden durchschnittlich 
monatlich 25 000 m? bewehrter Beton fertiggestellt. 

Die für die Baustelleneinrichtung gefundenen Lösungen 
mögen im Vergleich zu den an anderen Betonbaustellen 
ähnlichen Umfanges gewählten aufwendigen Installationen 
bescheiden und einfach erscheinen. Die ausführende Firma 
war der Ansicht, daß es die vornehmste Aufgabe des In- 
genieurs ist, das Verhältnis zwischen der Leistung und den 
zu ihrer Bewältigung notwendigen technischen Aufwand 
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so günstig wie möglich zu gestalten. Manche nunmehr ein- 
fach und selbstverständlich erscheinende Lösung wurde erst 
nach langem Suchen und oft nur nach umständlichen Um- 
wegen gefunden. Dies gilt nicht nur für die Betriebs- 
einrichtungen der Baustelle, sondern ebensosehr für die 
Konstruktion des Docks selbst. 

Zum Schluß sollen die Namen derjenigen genannt wer- 
den, die besonders zum Gelingen dieses Bauvorhabens bei- 
getragen haben: Die Inhaber der Werft hatten ihre 
Bauabteilung unter der Leitung von Herrn Obering. 
Bahr mit der Abwicklung des Baues beauftragt und 
Herrn Dipl.-Ing. Heinrich für diese Bauaufgabe als 
verantwortlichen Bauleiter bestimmt. Seitens des Staates 
war die Aufsicht der Baudirektion Hamburg unter Leitung 
des Herrn Baudirektors Bunnies übertragen. Die Ge- 
samtausführung mit Ausnahme der Lieferung des Dock- 
tores und der maschinellen Einrichtung für das Pumpen- 
haus war der Firma Dyckerhoff & Widmann K.-G., Nieder- 
lassung Hamburg, übertragen, die mit der Bauoberleitung 
den Berichterstatter, mit der örtlichen Bauleitung Herrn 
Obering. Ströh betraut hatte; dessen Vertreter war Herr 
Reg.-Baumeister Menze, Sachbearbeiter für alle beton- 
technischen Fragen Herr Reg.-Baumeister Greune, Sach- 
bearbeiter für die konstruktiven Fragen die Herren Dipl.- 
Ing. Lütgeund Niehues. Der Entwurf der Baustellen- 
einrichtung wurde von der Maschinenverwaltung der Firma 
unter der Leitung von Herrn Baurat Dr. Habild vor 
allem von Herrn Ing. Eschenauer aufgestellt. 

Der Bauingenieur kommt nur selten in die Lage, ein 
Bauvorhaben dieses Umfanges vom ersten Auftauchen der 
Wünsche des Auftraggebers an über den ‚Vorentwurf, die 
konstruktive Durcharbeitung im einzelnen, die praktische 
Durchführung einschließlich des Entwurfes aller Arbeits- 
gänge und der hierzu notwendigen mechanischen Einrichtun- 
gen bis zur Übergabe des Bauwerkes an den Auftraggeber 
lückenlos in seiner Hand zusammenzufassen. Deshalb ist 
es oft schwierig, die Auswirkung eines irgendwann getroffe- 
nen Entschlusses in all seinen Folgerungen zu überblicken 
und daraus wirksame Schlüsse zu ziehen. Das Bauwerk, 
über dessen Entstehung und Durchführung berichtet wurd», 
war in dieser Hinsicht eine Ausnahme; daher bot diese 
Aufgabe für alle dabei Beschäftigten eine besondere Freude 
und Befriedigung, und es ist anzunehmen, daß dieser Um- 
stand auch dem Bauwerk selbst, das nach der Übergabe alle 
gestellten Anforderungen ‚erfüllte, zugute gekommen ist. 
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Der Anderson-Range-Damm, 
der derzeitig höchste Erddamm der Welt. 


Im Zuge des Ausbaus des Columbia-Stromes im Nord- 
westen der USA, dessen Einzugsgebiet 600 000 km? und 
dessen mittlerer Jahresabfluß 90 Mrd. m? beträgt, sind 
5,6 Mrd. Dollar bereitgestellt worden, um einen Talsperren- 
raum von 30 Mrd.m? und eine Ausbauleistung von 
25 Mrd. kW zu schaffen. Der Talsperrenraum dient neben 
der Stromerzeugung in erster Linie der künstlichen Be- 
wässerung. Nach Fertigstellung des Ausbaus werden 
rund 22 Mill.ha in den drei Anliegerstaaten Washington, 
Oregon und Idaho künstlich bewässert werden können. 
In dem südlichen der beiden Hauptzuflüsse des Columbia- 
Stromes, dem Snake, ist kürzlich die Anderson-Range- 
Talsperre mit 600 Mill. nutzbarem Stauraum in Betrieb 
genommen worden, durch welche der 130000 ha große 
Boise-Bewässerungsdistrikt durch Einbeziehung des 
Mountain-Home-Distriktes auf 290 000 ha gebracht werden 
soll. Das Abschlußbauwerk, ein gewalzter Erddamm von 
138 m Höhe, 410 m Länge und 912m Basisbreite, ist der 
derzeitig höchste Erddamm der Welt. Sein Inhalt beläuft 
sich auf 7 Mill.m? Schüttmasse. Die energiewirtschaftliche 
Ausnutzung der durch den Damm geschaffenen Gefäll- 
stufe wird eine jährliche Stromerzeugung von 100 Mill. 
kWh liefern. Die Hochwasserentlastung ist für 900 m?/s 
ausgebaut, von denen 600 m?/s durch einen Hochwasser- 


überfall und 300 m?/s durch Entlastungsstollen bewältigt 
werden. Die Gesamtausbaukosten einschl. des Kraftwerks 
haben 30 Mill. Dollar betragen. 

Das abnormale Verhältnis eines Dammes, der mehr als 
doppelt so breit als lang ist, rührt daher, daß die Boise, 
ein Nebenfluß des Snake, an der Staustelle gerade eine 
Schleife macht (Abb. 1). Der Querschnittsaufbau ist der 
bei gewalzten Dämmen heute meist übliche Filteraufbau 
(Abb.2) mit dichtem Material in dem sehr breit gehalte- 
nen Kern (a), halbdichtem in den Anschlußbereichen (b) 
und durchlässigem in den Außenbereichen ((c). Die Siche- 
rung der Wasserseite bildet eine Im starke Steinschüttung, 
während die Luftseite und insbesondere der Mauerfußs 
durch schwere Steinbrocken in einer Schichtstärke von 10 
bis 50 m gesichert ist. Bemerkenswert ist die ungewöhn- 
liche Längenentwicklung dieser Steinbrockensicherung, die 
das Ergebnis der an anderen Dämmen dieser Art ge- 
machten Erfahrungen ist. Wie es bei Erddämmen meist 
üblich ist, ist die wasserseitige Vorsperre in den Damm- 
querschnitt mit einbezogen worden. 

Bemerkenswert ist die solide trapezförmige 35 m tiefe 
und 60m beeite Herunterführung des Dammquerschnitts 
auf den Felsen. Zwei Im dicke und im Durchschnitt 3m 
hohe Fußmauern (Abb.2 und 3) bilden das Widerlager 
für die beiden Dichtungsschleier und unterbinden gleich- 
zeitig Durchsickerungen längs der Gründungsfläche. Die 
Einpreßlöcher unter den Fußmauern wurden in 3m Ab- 
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stand angeordnet und die Tiefen waren 15 m, 30 m, 15 m 

45m usf. 
bereichen wurde die Zahl der Löcher entsprechend ver- 
mehrt. Der Lochdurchmesser war durchweg 60mm. Die 


45m, 15m, 30m, 15 m, 


15-m-Löcher wurden im 
Schlagbohrverfahren, die 
übrigen im Diamantbohr- 
verfahren gebohrt. Das Aus- 
pressen erfolgte in Stufen von 
6 bis 9m Länge. Der Druck 
betrug in den oberen Stufen 
2 bis 4atü und ging in den 
unteren Stufen bis auf 15 atü 
_ hinauf. Der Wasserzement- 
faktor der Zementbrühe be- 
trug gewöhnlich W/Z=5 in 
Raumteilen, zu Anfang ging 
man auf W/Z = 2 hinauf. Im 
Durchschnitt wurden 1501 Ze- 
ment je m Loch verbraucht. 

Die Schüttung des dichten 
Kerns bestand aus einem 
sandigen Lehm von höchstens 
6 mm Korn und 16% Ton 
(Korngröße kleiner als 1/200 
mm). Es wurde mit 12,5 %o 
Feuchtigkeitsgehalteingerollt: 
nach dem Einrollen betrug 
die Wichte 2.18 t/m3®. Die 
spez. Durchlässigkeit des 
eingerollten Materials belief 
sich auf 0,015 m/Jahr. 

Bei dem halbdichtenSchütt- 
gut waren 44% größer als 
6mm; es wurde mit 10,5 %o 
Feuchtigkeitsgehalt eingerollt 
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Das undurchlässige und halbdurchlässige Material 


In schlechten Fels- 


wurde nach entsprechender Anfeuchtung in 20-cm-Lagen 
eingebracht und eingerollt. Die 20t schweren Schafsfuß- 
roller (Abb.4) gingen 12mal über jede Lage hinweg. 
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Abb. 1, Anderson-Range-Damm. Grundriß. 
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Abb. 3. Anderson-Range-Damm. Vorbereitung des Gründungsfelsens 
und der Fußmauer. 


und besaß nach dem Einrollen eine Wichte von 2,30 t/m?. 
Die spezifische Durchlässigkeit belief sich auf 6 m/Jahr. 

Das durchlässige Schüttgut bestand in der Hauptsache 
aus Sand und Kies; 64°/o waren größer als 6mm. Die 
Wichte belief sich auf 1,80 t/m? und die spezifische Durch- 


lässigkeit auf 240 m/Jahr. 


Fußmavern 
Abb. 2. Anderson-Range-Damm. Querschnitt. 


Ein guter Verbund zwischen den einzelnen Lagen wurde 
durch Aufrauhen und Anfeuchten hergestellt. An den 
Fußmauern wurden Spezialschafsfußroller (Abb.5) ver- 
wendet, die ein Einwalzen bis ganz an die Mauer heran 
erlaubten. Im Bereich des Dammaufsatzes auf den Felsen 
wurde dieser sorgfältig von Hand gesäubert und mit 


= ns \ 


Abb. 4. Anderson-Range-Damm. Schafsfußrollerkolonne, 


Druckluft und Wasserstrahl abgespritzt, bevor die 
Schüttung aufgebracht wurde. Das durchlässige Kiessand- 
material wurde in 30-cm-Lagen eingebracht und durch 
Einschläimmen und Einwalzen verdichtet. Die luftseitige 
Steinfüllung wurde in I-m-Lagen eingebracht und auf die 
oberen 60cm mit schweren Lavasteinen abgedeckt, um 


62 Kurze Technische Berichte. 


ein einheitliches Aussehen entstehen zu lassen. Unterhalb 
der Steinfüllung wurde der Baugrund sorgfältig planiert 
und eingerollt und zunächst mit einem 1% m starken 
Kiessandfilter versehen, das in der gleichen Weise wie die 
durchlässige Schüttung eingebracht wurde. Die wasser- 


Abb. 5. Anderson-Range-Damm. Schafsfußroller längs der Fußmauer, 


seitige Im dicke Steinbestürzung bestand aus hartem 
Lavafels von 100 kg bis 1000 kg Gewicht je Stein. 

Das gesamte dichte Schüttmaterial im Umfange von 
etwa 3 Mill. m? wurde durch ein 53km langes und 90 cm 
breites Förderband herangebracht. In der Entnahme- 
grube (Abb.6) wurde das Schüttmaterial durch zwei 


i N 

= ke ®  % = 5 

Abb. 6. Anderson-Range-Damm. Entnahme des dichten Füllgutes. 
Bandquerförderer und Längsband. 


6-m3-Löffelbagger entnommen und dem Bunker eines 
„Pendulum“ genannten Bandförderers zugeführt und von 
dort an das vorerwähnte Transportband weitergegeben. 
Die Länge des Bandförderers betrug etwa 60m. Die 
Leistung des Transportbandes belief sich auf 1100 m?/ 
Stunde bei einer Bandgeschwindigkeit von 19 m/Minute. 
[Nach Engineering 166 (1948) S.145, 169, 265 und 289, 
sowie Le genie Civil 125 (1948) S.311 und Engineering 
News-Record 141 (1948).] F. Tölke, Karlsruhe. 


Brückenmontage mit Kabelkran. 


Eine bemerkenswerte Brückenmontage führte die Ame- 
rican Bridge C. durch, indem sie einen einfachen Fachwerk- 
balken von 58,5m Spannweite ohne Verwendung von 
Stützgerüsten aufstellte.e Wegen der großen Wassertiefe 
und der zu fürchtenden Hochwässer hing man den Stahl- 
überbau an zwei Tragkabeln auf, über jeder Tragwand 
eines, während die Materialzufuhr über einen besonderen 
Kabelkran erfolgte. Tragkabel und Kabelkran wurden 
durch 20 m hohe A-förmige Holztürme gestützt. 

Der Aufstellungsvorgang für den 130t schweren Über- 
bau gestaltete sich sehr einfach. Zuerst wurden die 7 mitt- 
leren Querträger einzeln herangebracht und mit Draht- 
seilen aufgehängt, in denen Spannschlösser als Hubvor- 
richtungen eingebaut waren, um die Höhenlage in gewissen 
Grenzen regulieren zu können. Auf Abb.1 sieht man die 
Querträger mit den Untergurten, die Hauptträger, sowie 
die Tragkabel mit den Aufhängungen, im Hintergrund das 
Merwin-Wasserkraftwerk. Abb.2 gibt Einzelheiten der 
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Konstruktion und der Hilfsvorrichtungen, die wohl keiner | 
näheren Erläuterung bedürfen. Der Kabelkran war auf | 
den Holztürmen beweglich gelagert, so daß seine Stütz- || 


m — en - = f 


Abb. 3. 


punkte in der Querrichtung leicht verschoben werden 
konnten, um die gesamte Grundfläche der Brücke zu be- | 
streichen. Abb.3 zeigt ein weiter fortgeschrittenes Bau- 
stadium mit der Kabelaufhängung und dem Kabelkran. 
[Nach Construction Methods 31 (1949) Nr. 5, S. 42.] 


F. Schleicher, Düsseldorf. 
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Die Beziehung zwischen Pfahlformeln 
und Belastungsversuchen. 


Zusammenfassung. 


Rammformeln werden oft als einziges Kriterium der 
Tragfähigkeit von Pfählen, ohne Probebelastungen, an- 
gewandt. Wenn Probebelastungen gemacht wurden, 
wichen die Ergebnisse oft von den errechneien Werten 
ab. Betrachtungen der physikalischen Eigenschaften der 
Böden und Pfähle sowie die Auslegung der Ausdrücke 
in den Formeln deuten auf diese Abweichungen hin und 
zeigen auch brauchbare Mittel, um sie zu vermeiden. Der 
Eindringungswiderstand steht zum Widerstand bei ruhen- 
der Belastung in einer endgültigen Beziehung nur in sol- 
chen Böden, in denen der vorherrschende Widerstand 
durch nichtbindiges Material geliefert wird. Ein Studium 
von 35 Fällen in Böden dieser Art, in denen Werte für 
das Nachgeben bei Probebelastungen und der Widerstand 
der errechneten Werte aus den verschiedenen gebräuch- 
lichen Fomeln verglichen werden, zeigt die unbefriedigende 
Streuung der Werte aus den üblichen abgekürzten und 
die im allgemeinen befriedigenden Ergebnisse aus den 
umfassenderen Formeln. Die Anwendung einer statischen 
Formel für die vorläufige Bestimmung der Pfahllänge und 
als Nachprüfung in anderen Fällen erscheint ratsam. Der 
diesem Bericht zugrundeliegende Aufsatz von Chellis [1] 
ist bemerkenswert nicht nur wegen der angegebenen 
Werte und kritischen Betrachtung der Formeln, sondern 
auch weil er einen wesentlichen Einblick in die Vergleiche 
bei den Hauptbodenarten (nichtbindig — bindıg) ver- 
mittelt. 

Einleitung. 

Gibt es eine Beziehung zwischen der Tragfähigkeit 
eines Pfahles und seinem Rammwiderstand? Diese Frage 
war lange Zeit Anlaß zu widersprechenden Meinungs- 
äußerungen. Ergebnisse von dynamischen, statischen und 
empirischen Formeln wurden reichlich geboten. 


Die dynamischen Formeln versuchen, die kinetische 
Energie des Rammbären dem Widerstand des Bodens 
gegen Eindringung gleichzusetzen. Die statischen For- 
meln setzen das Tragvermögen des Pfahles unter einer 
Last der Scherbeanspruchung des Bodens oder der Rei- 
bung zwischen Pfahl und Boden gleich. Empirische For- 
meln gründen sich meist auf die Ergebnisse von Ver- 
suchen unter begrenzten Bedingungen oder auf die Festig- 
keit des Pfahles als Säule ohne Beziehung zu den Ramm- 
oder Bodenbedingungen. Die allgemein gebräuchlichen 
Formeln sind die dynamischen Aufbaues. Es geht nun 
nicht darum, die verschiedenen Formeln abzuleiten oder 
ihre mathematischen Vorzüge herauszustellen. Sie mögen 
je nach Wunsch als theoretisch oder empirisch angesprochen 
werden. Es gilt aber, ihre Brauchbarkeit durch Vergleiche 
mit Belastungsversucheni festzustellen und sich dabei 
über die Streuung der zu erwartenden Werte eine Mei- 
nung zu bilden. Für die dynamischen Formeln nur 
einige Beispiele: 

In den USA. wird am meisten bisher die sogenannte 
„Engineering-News“-Formel [2] gebraucht. Die Formel 
von Eytelwein wurde oft für schwere Pfähle an- 
gewandt. Abwandlungen dieser beiden Formeln und die 
Navy-McKay-Formel werden ebenfalls für schwere 
Pfähle empfohlen. In England ist die Hile y- Formel [3] 
durch die Vereinigung der Konstruktionsingenieure in 
London entwickelt worden und allgemein in Gebrauch, 
wenn auch mit dem Wert L als der vollen Länge des 
Pfahles. Einige Formeln seien hier kurz genannt. 


2W,H Engineering-News-Formel, a) 
= 5+0,1 für Fallhämmer. 
2W,H 
.. * . \ .. A 2: 
az für einfachwirkende Dampfhämmer. (2) 
2E ® ' | 
R2 n für doppeltwirkende und 6) 


= 5+0,1  Differential-Dampfhämmer. 


Mathematisch schließen die Formeln (1), (2) und (3) einen 
Sicherheitsfaktor von 6 ein. 


1 Dabei ist zu betonen, daß eine Probebelastung auf einem gerammten 
Pfahl streng genommen nicht die zulässige Dauerbelastung des 
Pfahles angibt (z. B. wenn der Pfahl in bindigem Boden steht) ! 
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2W,H 
Eee Formel nach Eytelwein, (4) 
s[i+__?| für Dampfhämmer. 
W, 
2W,H für einfachwirkende Dampf- 
R=22-.— WW hämmer wird Gl. (4) ebenfalls (5) 
s+0,1—_? mit Einschluß eines Sicherheits- 
W, faktors von 6 verwandt. 
e,W, h W+eW 
R, = —  — op (6) 
s+ (GG +G+G,) RE Sn 


Hiley-Formel für doppeltwirkende und Differential- 
Dampfhämmer. 


l2e,E W+teW 
a a want 

SE 2 (er ei: es ap (Ca) 2 D 
Hiley-Formel für doppeltwirkende und Differential- 


dampfhämmer, 
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Abb. 1. Streuung von Widerstand, errechnet aus den verschiedenen 
Pfahlformen und beobachteter Grenzprobelast. 
2W,H Die Navy-McKay-Formel, 
Re pn auch für einfach- und doppelt- (8) 
A E 103 wirkende Hämmer, ebenfalls 
| i W, mit einem Sicherheitsfaktor 


von 6. 


(Auf Wiedergabe der Erläuterungen im einzelnen muß 
hier verzichtet werden.) 

Jede dynamische Formel kann nur einen Wert für die 
wirkliche Dauertragfähigkeit geben, wenn der Boden- 
widerstand, der dem Rammschlag entgegenwirkt, derselbe 
ist wie der Dauerwiderstand des Bodens unter einer 
statischen Last. Daraus ergibt sich, daß beim nichtbindi- 
gen Boden, wie Sand und Kies, die Kraft des Schlages 
durch‘ die Bodenteilchen aufgefangen wird, weil sich das 
Wasser in den Poren frei bewegen kann. Im Ton da- 
gegen wird die Kraft des Schlages durch das Poren- 


IER . 
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wasser aufgefangen. Dazu kommt die Möglichkeit der 
Schmierung zwischen den Bodenteilchen sowie dem 
Pfahlmantel und dem Boden während des Rammens. 
Bereits dadurch wird der große Unterschied in der Be- 
urteilung dynamischer Rammfomeln zwischen bindi- 
gen und nichtbindigen Böden angedeutet. Die 
Arbeit Chellis [l] gibt eine sehr austührliche Be- 
wertung all dieser Einflüsse. Da seine Versuche, in Ta- 
bellen übersichtlich zusammengestellt, noch eine Reihe an- 
derer Veränderlicher enthalten, wie Gewicht und Ab- 
messung der Pfähle, Material (Holz, Stahl, Beton), seien 
hauptsächlich seine Schlußfolgerungen im großen zitiert. 
Beim Vergleich der Rammformeln und der Probebelastun- 
gen kommt er für die Hiley-Formel zu einer Streuung 
zwischen 55 und 125/o (errechnete Last zu Probelast), 
bei der Engineering-News-Formel von 100 bis 700 /o, 
bei Eytelwein von 90 bis 1800 % und bei der Navv- 
McKay-Formel von 99% bis unendlich. Eine Über- 
sicht gibt Abb.1. Selbst der sonst übliche Sicherheits- 


1. daß die Tragfähigkeit einer Gruppe von n Pfählen | 
oft geringer ist als das n-fache des Einzelpfahles, weil IF 
sich die Einflußzonen überschneiden, Ki. 

2. daß kein Pfahl schlechte Böden unter seiner Spitze | 
verbessern kann, und wenn die Bodenart unter den |} 
Pfahlspitzen so ist, daß sie sich unter der Last des Bau- | 
werks konsolidiert, wird eine Setzung durch das Pfähle- | 
rammen nicht vermieden. | 

Das deckt sich mit unseren Beobachtungen sowohl 
bei Modellversuchen wie auch in der Praxis [7]. 

Die Schlußfolgerungen lauten, daß die 
Hiley- und einige andere Formeln brauchbare Hand- 


haben für den Entwurf von Pfahlgründungen bilden in " 


Böden, in denen der überwiegende Rammwiderstand | 


durch nichtbindiges Material gestellt wird. Auf vielen | 1: 
kleineren Baustellen sind Probebelastungen nicht durch- | 


führbar. Außerdem muß man meist die Länge der er- 
forderlichen Pfähle vorher kennen. Wenn die Bohrungen 
einen Boden nachweisen, in dem eine dynamische Ramm- 


formel anwendbar ist, scheint | ° 


sichere Tragfähigkeit 


a N esse I es, als ob brauchbare Ergeb- 
ER SISTSSSSFEIESSIEHSISTSSSSSSSSSSIIISSSSTISIISTITHHO SS isse für diese Zwecke er- 
ke u a. ver 
100 e groljen Bauvorhaben sollten 
a ! Be n f = am: 1 zer = 4 EPEH die Werte durch Probe- 

: belastungen bestätigt werden. 

75 = ot r tr 1 | i ; : 
| N n || Die Da sk ur sssmrorngse 
70 fe ar ; ] | beiträgezu [l] gaben noch 
b5 | DEE LE Hl BIS AR einige wertvolle Hinweise, Im 
5 ie | N il | j! großen ganzen sind sie meist 
[ } | spe YerTem | il zustimmend und erläutern 
55 I Seen | 1 HH Hi gewisse Zusammenhänge aus 
, ala] Breifflanschtrager | | 1 | l ihrer praktischen Erfahrung. 
| Stahlrohn I I | n Lee unterstreicht die 
45 1 1gerifelter Stahlhohlpfahl F ir =, II H Brauchbarkeit der Hiley- 
40 } ill ! ! aa ä 4 Formel und erwähnt, daß 
2 fl | Dr | die Eytelwein- und Eng- 
| Holzpf 7, ] j A\ An ineering-News-Formel sich 
Ar Y + ! ak ıT ebenfalls in der Praxis halten. 
25 1 NL _ aan] P Für bindige Böden bestände 
| N I fr keine Beziehung zwischen 
20 S 1 h = Formel und Probebelastung. 
15 \ x \ F = mn | are glaubt er nicht, daß 
70, - \4 mi =, r Probelast geteilt durch Sicherheitsfaktor 2,5 a Be m 
sL.\EA laus Holz-und Stahlrohr -—-— Tragfähigkeit nach der Hiley-Formel FS.0f 25 die nächsten Jahre würd Se 

zusammengesetzter Pfahl | j—-— 7 9%» Eng-News Formel 5 N 

weitere Klärungen bringen. 
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Nummer des Versuchspfahles 


Abb.2. Beziehung zwischen Pfahlformel und Ergebnissen der Probebelastungen. 


faktor von 6 würde für diese Streuung nicht immer aus- 
reichen. Abb. 2 gibt die Beziehung zwischen den 
Probebelastungen und dem Rammwiderstand nach der 
Hiley- und der Engineering - News - Formel in Kurven 
an, nach der Art der Pfähle geordnet. Die vielen Vari- 
ablen, u. a. auch der Einfluß der Bodeneigenschaften, 
können hier nicht einzeln dargestellt und diskutiert wer- 
den, obwohl Chellis sie beschreibt. Dennoch einige 
Bemerkungen, wie z.B. die, daß eine Probebelastung 
manchmal eine Erhöhung der Tragfähigkeit des Bodens 
über den errechneten Wert hinaus bringen kann und 
ebenso eine Verringerung erklärt wird! Es wurden Fälle 
berichtet, in denen grobkörnige, gesättigte, durchlässige 
Böden bis zu 40% der angegebenen Tragfähigkeit in 
24 Stunden nach der Rammung verloren [4]. 

Sehr lockere feinkörnige Sande und Schluffe fand 
man, bei denen das Wasser während des Rammens vom 
Pfahl weggepreßt und dadurch ein Fließzustand erreicht 
wurde, der geringe Widerstände zeigte, obwohl die 
statische Probebelastung dann viel höhere Werte angab. 
Das deckt sich mit eigenen Beobachtungen [5]. Chellis 
diskutiert dann noch den Sicherheitsfaktor und empfiehlt 
u.a. für die Hiley-Formel etwa 2,5 bis 3, was sich un- 
gefähr mit den Sicherheitsfaktoren bei Stahl- und Beton- 
konstruktionen deckt. Eine statische Formel empfiehlt er 
nur für vorläufige Orientierung zur Auswahl der Pfähle 
und nennt dabei sein „Pile-Driving Handbook“ als rohen 
Anhaltspunkt für die mögliche Größenordnung, wenn 
ER Zahlen fehlen. Schließlich betont er noch zwei 
Punkte: 


Feld, Kafka, Bimm 
und Hartley betonen 
den Unterschied zwischen 
-vorübergehender und Dauer- 
last, besonders bei bindigen Böden, bei denen sie eben- 
falls keine Beziehung zwischen Formel und Probe- 
belastung sehen. Auf die Bedeutung des Faktors Zeit 
und der Laststufen wird 
hingewiesen. Kafka be- Gelände 
trachtet einen Pfahl, der 
z.B. im Fels steht, als eine 
Säule — auch wenn sie als 
Pfahl eingebracht wurde — 
und schließt deshalb diese 
säulenähnlichen Pfählevon 
der Betrachtung aus, Da 
dynamische Formeln nur 
für nichtbindige Böden 
gelten, empfiehlt er Mes- 
sung der elastischen Ver- 
formung durch den Ham- 
merschlag. Alle Variablen, 
wie z.B. Pfahldurchmesser, 
werden dabei erfaßt, und 
er meint, daß man die 
Anwendung der Ramm- 
formeln auf bindige Bö- 
den nicht auszuschließen 
brauche. Pimm bespricht 
die Frage der einzu- 
setzenden Pfahllänge und 


Grundwasser 


Schlick und Mehlsand 


Mehlsand stark schluffig, 
Schlickig 


Mehlsand und feinsond 
schwach schlufig 
Korn verteilung siehe Ab6.5 


2] Grobsand und Kies 


Feınsand und Mitfelsand 
schluftig 
554 Schluff und Mehlsand 


EIKE 


334 Schluffiger Ton 
2 


weit dann auf die 3490 EA Schluf 
britische Methode vor- Abb 
läufiger Versuch i a 
g rsuche (eine Untergrundverhältnisse (Bohrung). 


feınsand, mehlsandıg,schluffig 
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Art von Sondierverfahren) hin, durch die der Spitzen- 
widerstand unabhängig von der Mantelreibung in ver- 
schiedenen Tiefen bestimmt und durch die Hiley- 
Formel verwertet wird. Auch die Mantelreibung kann 
für sich bestimmt werden, denn sie ist erfahrungsgemäß 
recht wechselvoll (der beschriebene Apparat scheint sich 
etwa mit dem der DEGEBO-Versuche [8] zu decken). 
Hartley gibt Erläuterungen, um mit praktischen 
Erfahrungen das von Chellis Vorgebrachte zu 
stützen. Er empfiehlt im Hinblick auf die starke 
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Ru größtmögliche Tragfähigkeit des Pfahles (wird als größtmöglicher 


Eindringwiderstand vor Einbeziehung des Sicherheitsfaktors an- 
genommen), gemessen in engl. Pfund. 

s gesamte Setzung per Rammschlag in Zoll. 

w. Pfahlgewicht in Pfund einschließlich Rammschuhen, Rammhaube 


und sonstigem Zubehör. 


r Gewicht der gesamten fallenden Masse in Pfund. 
1 engl. Pfund = 0,4536 kg. 


ötunden t 


Streuung Kontrollversuche. 


Angas zitiert einige Erfahrungen und nennt 


Versuche in Santiago (Cal.). Er erkennt die Über- 


legenheit der Hiley-Formel an, obwohl sie 


theoretisch Fehler habe und er ihr gegenüber 


ebenso skeptisch ist wie anderen dynamischen 
Formeln gegenüber. Beim Vergleich eines Holz- 


pfahles neben einem Stahlbetonpfahl hatte ersterer 
die weit größere Eindringung per Schlag beim 


selben Bären. 
Schlußwort: 


Der Bericht [1], unzweifelhaft eine sehr fleißige 


Arbeit auf Grund umfangreicher Baustellenversuche, 


nennt alle Veränderlichen und macht einen objek- 
tiven Eindruck, ohne ein Verfahren über Gebühr 
zu empfehlen. Er ist uns deshalb wichtig, weil in 


den Berichten der II. Intern. Konferenz für Boden- 
mechanik und Gründungen, Rotterdam, 1948, 20 
Band VI, Seite 119, die Brauchbarkeit der Ramm- 
formeln im großen ganzen abgelehnt wird. 
Nach Chellis sind sie jedoch für nichtbindige 
Böden als Vororientierung brauchbar. Dem kann man 
zustimmen. 


Zeichen- und Buchstabenerklärung. Die 
folgenden Zeichen und Buchstaben wurden im vorher- 
gehenden verwandt. 


A Mittels der Querschnittsfläche des gerammten Teils des Pfahles am 
Eintriebswiderstandsende und Zentrum in quadr.-inchs. 


E Elastizitätsmodul des Pfahlmaterials, 
E 


vom Hersteller für verschiedene Geschwindigkeiten des Ramm- 


tärs in foot-pounds festgelegte Rammkraft, 


e Verformungskoeffizient: 0,5 für Bär mit Stahlamboß auf Stahl- 
oder Fertigbetonpfähle, 0,4 für Stahlamboß auf Holzpfähle oder 
auch mit stahlverkleideter Holzhaube auf Holzpfähle. 0,32 bei 
Rammen auf Stahlplattenhelm der Holzhauben von Stahlpfählen, 
0,25 für Rammen auf gutbeschaffenen Holzhelmen auf Fertig- 
betonpfählen oder auch direktes Rammen auf Holzpfähle. O0 für 
verformte Hauben von Holzpfählen oder Holzhauben. 


100 % 


n 


ef Wirksamkeit: angenommen für Sperrbolzenfallhämmer, 


75 % für Friktionswindenfallhämmer, Differentialdampfhämmer un 
einfachwirkende 
Dampfhämmer. — 


doppeltwirkende 


Dampfhämmer und 88% für 
häufie 


Unter günstigen Bedingungen werden 


| Sand Mehlsand Schliff 
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Abb.4. Kornverteilungsband des schluffigen Mehl- und Feinsandes. 


5-10 % größere Werte und unter ungünstigen Bedingungen kleinere 
Werte erzielt; Benutzung der Tabelle zur Berechnung vvn Trag- 
fähigkeiten und höhere Werte zur Berechnung von Spannungen 
in Pfählen. 
1 Höhe des freier Falls des Rammbärs, gemessen in 
1 Höhe des freien Falls des Rammbärs, gemessen in Zoll, 
Pfahllänge, gemessen in Fuß vom Kopf bis zum Zentrum des 
Eintreibwiderstandes (von der Pacific Co:st Uniform Building 
Code als „vollständige Länge“ des Pfahles definiert). 
Pfahllänge, gemessen in Zoll vom Kopf bis zum Zeıtrum des 
Eintreibwiderstandes (von der Canadian National Build'ng Code 
als vollständige Pfahllänge definiert). 
S zulässige Tragfähigkeit des Pfahles nach Einbeziehung des Sicher- 
heitsfaktors in engl. Pfund. 


engl. Fuß 


2 


5 


60 50 40 30 20 70 0 20 #0 60 80 100 
Stunden t 
Abb.5. Pfahl 1, Ergebnis der Probebelastung. 


Nachtrag. Zum Vergleich einige Mitteilungen über 
die eigenen Feststellungen über die Tragfähigkeit von 
Rammpfählen in sehr feinem Sand [5]. 

Anlaß dazu gaben Beobachtungen auf Baustellen mit 
vorwiegend diluvialem Untergrund, deren Gründung 
wir zu beurteilen hatten. Die DIN 1054 enthielten in 
einem Punkt eine zu ungünstige Bestimmung: Es war 
üblich, bei jeder Pfahlgründung die Eindringung während 
der letzten drei Hitzen zu messen, und zwar sollte vor 
dieser Messung nach den Richtlinien keine Rammpause 
liegen. Nun bleibt aber in trockenem Feinsand von einer 
gewissen Eindringungstiefe ab die Eindringung je Ramm- 
schlag bei gleicher Rammarbeit unverändert, obwohl man 
eine ständige Zunahme der Mantelreibung erwarten 
sollte [9]. Es wird offenbar durch die Erschütterung die 
innere Reibung des Sandes teilweise aufgehoben. Bei 
groben Sandböden dagegen stellt sich die ursprüngliche 
Festigkeit bald wieder her, so daß man den dynamischen 
Rammwiderstand als Kriterium der Tragfähigkeit des 
Pfahles benutzen kann. Liegt nun aber der Sand unter 
Wasser und sind seine Poren mit Wasser gefüllt, so wird 
die Verformung und Verdichtung des Sandes in der Um- 
gebung des eindringenden Pfahles einen Überdruck 
im Porenwasser hervorrufen, der um so größer ist 
und sich um so langsamer ausgleicht, je feiner und 
undurchlässiger der Sand ist. Der Porenwasser- 
überdruck vermindert den Druck zwischen den 
Sandkörnern und damit die Scherfestigkeit des 
Sandes. Der Rammpfahl wird also bei gewöhnlicher 
Schlagfolge einen Boden geringer Festigkeit vor- 
finden und bei jedem Rammschlag tiefer eindringen, 
als dies im trockenen Sand bei gleicher Kornvertei- 
lung und Lagerungsdichte der Fall wäre. Bei fein- 
sandigen Böden kann sich die Festigkeitsverminde- 
rung um den Pfahl so steigern, daß der Pfahl 
nahezu ohne Widerstand unter dem Rammbären 
versinkt. Wartet man hingegen mit dem nächsten 
Rammschlag so lange, bis der Druck im Poren- 
wasser durch Abfließen des überschüssigen Wassers 
sich ausgeglichen und die Scherfestigkeit des Sandes 
wieder ihren ursprünglichen Wert erreicht hat, dann wird 
sich der dynamische Eindringungswiderstand dem im 
trockenen Sande nähern und einen Rückschluß auf die 
Lagerungsdichte des Bodens und die Tragfähigkeit des 
Pfahles zulassen. Bei Fein- und Mehlsanden mit einer 
Durchlässigkeit von etwa 10-% m/sec wären etwa 3 bis 
5 Stunden erforderlich. Praktisch ist ein solches Zeitintervall 
iedoch nicht möglich. Ähnliche Beobachtungen werden 
auch im Schrifttum zitiert [10] und [11]. Von den auf 
Grund dieserBeobachtungen gemachtenBaustellenversuchen 
seien einige Beispiele zitiert: Die Stahlbetonpfähle für 
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die Gründung einer Kaimauer lagerten bereits auf der 


Baustelle. Auf Grund der Untergrundverhältnisse, die 
in Abb. 3 aus einer kennzeichnenden Bohrung zu ersehen 
sind, wurden 16 bis 18 m lange Pfähle angefertigt. Eine 
im Mittel 8 m betragende Einbindetiefe der Pfähle in dem 


Stunden 
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Die nach den Rammpausen gemessenen Eindringun- 


gen stehen im Einklang mit den aus den Probebelastun- | 
gen abzuleitenden Tragfähigkeiten der Versuchspfähle. || 
Es empfiehlt sich daher, in wassergesättigten Feinsanden || 
das „Ziehen“ der Pfähle vor und nach einer Rammpause |' 


t zu messen und die nach der Pause gemessene 


In Zweifelsfällen ist die Tragfähigkeit des‘ 


weisen. Die Nichtbeachtung dieser Erschei- 


nungen führt bei diesen Bodenarten zu) 


unnötig tiefen Pfahlgründungen. Für wasser- | 


gesättigte Sandböden, besonders Fein- und 
Mehlsand, kann also der Rammwiderstand | 


geringer sein und sich trotzdem bei geringer | 


Eindringtiefe die erwünschte Tragfähigkeit | 
ergeben. 


ausnahmsweise 


empfohlen werden, 


wissenschaftliche Bedeutung‘ die 
3 mM 60 50 2 Er 5 20 m 0.20 w 60 80 m sichtigung der Bodenarten hat. Die An- f 
Ha sihten von Chellis werden dadurch ‚® 

Abb.6. Pfahl 2, Ergebnis der Probebelastung. 


schwach schluffigen Mehl- und Feinsand, dessen Korn- 
verteilungsband Abb. 4 zeigt, hielt man nach den bei den 
Bohrungen gemachten Erfahrungen für ausreichend. Die 
Pfähle drangen jedoch bei den Proberammungen in dem 
Feinsand, selbst unter einer Rammarbeit von nur 1,2 tm, 
15 mm je Rammschag ein und fanden erst nach ent- 
sprechender Aufstockung in der darunterliegenden Grob- 
sand- und Kiesschicht Halt, so daß man zunächst glaubte, 
sämtliche Pfähle in die im Mittel etwa 23 m tief unter 
Gelände liegende Kiesschicht rammen zu müssen. 


Um der Bauleitung die Tragfähigkeit des Feinsandes 
vor Augen zu führen, wurden in unmittelbarer Um- 
gebung des in Abb.3 dargestellten Bohrloches zwei 
Probebelastungen vorgeschlagen. Pfahl 1 wurde 4 m tief 
und Pfahl 2 dagegen 10 m tief in den Feinsand gerammt. 
Die Pfähle zogen bei einer langsam schlagenden Ramme 
unter einer Schlagarbeit von 2 tm in den letzten 8 Hitzen 
von 10 Schlägen: 


Pfahl 1 Pfahl 2 
160 mm 150 mm 
14077, 200 
DO 195, 
RO 5 20087 
120 215 
NO im Mittel 180 im Mittel 
Oz Ilmm 160 „r 18mm 
110 „) je Schlag SO | je Schlag 
Die Eindringungen lagen also weit über dem nach 


DIN 1054 zulässigen Höchstmaß (30 mm in der letzten 
Hitze). Nach einer 24stündigen Rammpause zogen die 
Pfähle unter der gleichen Rammarbeit nur noch 3 mm 
je Schlag. 


Bei den anschließend durchgeführten Probebelastun- 
gen setzten sich die Pfähle unter einer Auflast von 90 t 
um #2 und 45 mm (Abb. 5und6). Das bleibende Setz- 
maß nach der Entlastung betrug bei beiden Pfählen 
1,65 mm. Die Tragfähigkeit des 14 m langen Pfahles 1 
war die gleiche wie die des um 6 m längeren Pfahles 2. 
Es wäre daher zwecklos gewesen, die Pfähle tiefer als 
5 bis 4 m in den Feinsand zu rammen. 


Die Beispiele zeigen, daß bei gewöhnlicher Schlag- 
folge der Ramme die in den Richtlinien zugelassenen 
Höchstmaße für das Ziehen von Pfählen in wasser- 
gesättigten Fein- und Mehlsanden meist um ein Viel- 
faches überschritten werden. Nach einer Rammpause, 
die der Durchlässigkeit des Bodens entsprechend lang 
zu wählen ist, hat der Boden seine ursprüngliche Festig- 
keit wieder erreicht, und die Pfahleindringung liegt 
unter derselben Schlagarbeit meist im Bereich der in den 
Richtlinien zugelassenen oberen Grenze für das Ziehen 
von Rammpfählen. 


gleichzeitig belegt. 
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Spannungsumlagerung durch Schwinden 
und Kriechen bei Stahlbetonbauteilen. 


l 
DER BAUINGENIEUR | 


Eindringung für die Beurteilung der Trag-'} 
fähigkeit des Pfahles zugrunde zu legen. || 


Pfahls durch eine. Probebelastung nachzu- || 


a u nr Din EEE in TEE EEE ER TEE 


Eine Änderung der DIN 1054 in N 
diesem Sinne ist vorgesehen, und es muß N 
nach ® 
der Rammpause die Eindringung zu messen. F 
Man sieht daraus, welche praktische und N 
Berück- 'F 


W. Loos, Karlsruhe. . | i 


Foundation of Bridges and Buildings. | 


Ein zur Diskussion gestellter Aufsatz vonBoorman 
befaßt sich mit den Spannungsumlagerungen, die bei allen 
Stahlbetontragwerken als” primäre Schwind- und Kriech- 
spannungen infolge des Verbundes von Stahl mit dem 
schwindenden und kriechenden Beton auftreten. Diese 
Umlagerungen ergeben sich ohne Änderung der äußeren 
Kräfte. (In Deutschland liegen über dieses Problem bereits 
eingehende Untersuchungen von Dischinger [Il] und 
Mörsch [2] vor.) 


720000 


6 


Schwindmoß-10 >. 


Ep-Modu! [kg/cm2] 


Abb. 1. Schwindverlauf und zugehöriger Modul Ey nach „Building 
Research Paper No. 11“, 


Der Ingenieur muß sich darüber Rechenschaft geben, in- 
welchem Maße eine Spannungsumlagerung im Laufe der 
Zeit infolge der plastischen Verformung des Betons auf- 
treten kann. Obwohl Versuche bereits die Tatsache der 
Kräfteumlagerung bestätigt haben, wird im allgemeinen 
bei der Bemessung von bewehrten Betonquerschnitien der 
primäre ‚Einfluß von Schwinden und Kriechen vernac- 
lässigt. 

Für Rechteckquerschnitte mit verschiedenen Bewehrungs- 
verhältnissen und unter Zugrundelegung eines üblichen 
Betons 1:2:4 mit Portlandzement werden die nad- 
stehenden Fälle untersucht, wobei die zulässigen Span- 
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nungen für Beton mit o,,,1 = 42,1 kg/cm? und für die Be- 
wehrung mit o,,, = 1130 kg/cm?, sowie die Elastizitäts- 
moduli des Betons mit E, = 184 000 kg/cm? und des Stahls 
mit E, = 2 100 000 kg/cm? angenommen sind. 


1. Schwinden und Kriechen bei unbelastetem Querschnitt. 


Bei der Berechnung geht Boorman von folgenden 
Annahmen aus: 

1. Der Beton verhalte sich, abgesehen von Schwinden 
und Kriechen, vollkommen elastisch. 

2. Die Querschnitte bleiben 


während des 
Schwindens und Kriechens eben. 


auch 


®@ 
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SS 
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u 


Abminderungsfaktor 
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Tage Monate — 
Abb.2. Abminderungsfaktor Ey/Ep, für die Schwindspannungen infolge 


Kriechens. (Ey, = 184 000 kg/cm?, Ey, aus Abb. 1.) 


3. Die auftretenden Zugspannungen können von dem 
Beton aufgenommen werden. 


4. Der Abstand der Bewehrung F, bzw. F/ vom 


oberen Rand des Rechteckquerschnittes betrage 0,83 d 
bzw. 0,17 d. 


5. Dem Verlauf des Schwindens werden die auf Unter- 
suchungen von Glanville [3] fußenden, in Abb. 1 dar- 
gestellten Werte mit zugehörigem, das Schwindkriechen 
erfassenden E-Modul aus „Building Research Paper No. 11“ 
zugrunde gelegt. (Die Schwindmaße sind im Verhältnis 
zu dem in den deutschen Vorschriften DIN 1045 und 
DIN 1075 angegebenen Wert von 150 -- 250- 10° wesentlich 

höher. Der empfohlene E-Modul, der 
0e fi [kg/em?] das infolge der Schwindspannungen 
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hängigkeit von u aufgetragen. Die im Beton durch 
Schwinden entstehenden Zugspannungen erreichen fast 
die Zugfestigkeit, so daß schon geringe Zusatzbean- 
spruchungen zu Rissebildung führen können. 


2. Auf Biegung beanspruchter Querschnitt. 

‚ Ausgehend von einem auf Biegung beanspruchten Bau- 
teil mit o,,,1 = 42,1 kg/cm? und o,,,; = 1130 kg/cm?, der 
nach 28 Tagen Frhärtungszeit belastet wird, stellt B. fest, 
daß bei einer reinen Zugbewchrung das Kriechen nur un- 


0.0007 


0 ra 0, 
Monate —— 
Abb. +. Kriechverlauf. 


bedeutende Spannungsänderungen zur Folge hat. Der 
Hebelarm der inneren Kräfte bleibt nahezu gleich und 
damit auch die Spannungen. Auch im Stadium II, also 
bei Entstehung von Rissen auf der Unterseite des Betons, 
treten nur geringfügige Spannungsänderungen ein. Aller- 
dings ist durch die zusätzlichen Schwindspannungen die 
Gefahr der Haarrißbildung besonders gegeben. 

Bei einer Druckbewehrung ergibt sich jedoch eine 
bemerkenswerte Umlagerung der Druckspannungen vom 
kriechenden Beton auf die Stahleinlagen. 

Nach Glanville [3] kann das Kriechen proportional 
den Spannungen angenommen werden, wie dies auch aus 
dem in Abb.4 dargestellten Kriechverlauf klar ersichtlich 
ist. Unter Annahme geradliniger Spannungsverteilung 
sind mit Hilfe der von der Zeit abhängigen Schwind- und 
Kriechwerte die Spannungen in Abhängigkeit von der Zeit 
durch Iteration berechnet. In welchem Maße die Um- 
lagerung vom schwindenden und kriechenden Beton auf 


ausgelöste Kriechen miterfassen soll, 
800 - 40) 
N. _ Druckspannungen im Stahl 65 
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Abb. 3. Werte der Spannungen infolge Schwindens 
verbunden mit Kriechen nach 18 Monaten in Abhängig- 
keit von der Bewehrungsziffer «. 


ist besonders interessant. Wird der eingangs angenommene 
Elastizitätsmodul E,= 184000 kg/cm® zugrunde gelegt, 


so ergibt sich damit eine durch das Kriechen bedingte Ab- 
minderung der Schwindspannungen von ‚der in Abb. 2 
dargestellten Größe. Diese Ergebnisse decken sich für 
älteren Beton mit den von Mörsch [2] und Fröh- 
lich [4] auf Grund der genauen Differentialgleichung 
gefundenen Abminderungswerten für vollkommen be- 
hindertes Schwinden für ein Kriechmaß von 9, = 2, 
wenn man beachtet, daß nach 1% Jahren unter Zugrunde- 
legung der Dischingerschen Exponentialfunktion [1] 
für den Schwind- und Kriechverlauf (l-e')etwa 80 % 
des Endwertes erreicht sind.) 

Auf Grund der aufgeführten Annahmen stellt B. mit 
Hilfe von Gleichgewichts- und Formänderungsbetrachtungen 
Gleichungen für die Spannungen auf und wertet diese 
Gleichungen für den in Abb. 1 dargestellten zeitlichen 
Verlauf des Schwindens aus. In Abb. 3 sind die Endwerte 
der Spannungen nach 18 Monaten für verschiedene Be- 
wehrungsverhältnisse «=0; «= u/2 und «= u in Ab- 


Monate —e 


Abb. 5. Lastanteil der Druckbewehrung in % bei reiner Biegung 


für u" = uw und ul ul2. 


Lastanteı! 


0 3 6 9 % 75 78 


Monate 


Abb. 6. Lastanteil der Bewehrung in % bei reiner Druckbeanspruchung 
mit symmetrischer Bewehrung. 


den Druckstahl bei Rechteckquerschnitten mit einer Druck- 
bewehrung u’ = u und wu = w/2 stattfindet, ist in Abb. 5 
aufgezeichnet. Daraus geht hervor, daß der Beton nach 
1 oder 2 Jahren nur noch sehr wenig an der Kraft- 
übernahme beteiligt ist. 

Die Verwendung einer Druckbewehrung ist schon mehr- 
fach kritisiert worden mit der Begründung, daß die zu- 
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Tabelle 1. Vergleich der Spannungen (kg/cm?) aus Biegung. Die entstehenden Zugspannunil) 


| | in, = 02,1: 05. 10 


a Beton Anfangsspannung DIA 33:0 AT 
Nach 18 Monaten 17 Se 2077, 15,8 
Ohne Mitwirkung | 
des Druckbetons | 0 0 0 


| im Bereich der Zugfestigkeit des 
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gen im unteren Querschnittsteiil 
1520 25 30 Jiegen in den betrachteten Fällen 


42,1 421 421 421 Betons. Treten jedoch Risse aufil 
8,7 0 0 0 wird der Beton seine Zugspannungg 

verlieren und damit die untere Be: 
3 2 g 0° _ wehrung auch einen Teil der durc 


Druckbewehrung | Anfangsspannung 162 274 373 
Nach 18 Monaten | 555 830 984 


Ohne Mitwirkung | 
des Druckbetons 12560 1250 1118 


u’ = u/2 | Beton ' Anfangsspannung | 224 36,1 42,1 
Nach 18 Monaten | 19,7 29,1 26,7 
Ohne Mitwirkung 


| des Druckbetons 0 0 0 


die Betonzugspannungen hervorzff 
gerufenen Druckspannungen, wol! 
bei allerdings auch eine Verlage 
OS 350757725 rung der Nullinie eintritt. 
5,27, FETT Ein Vergleich der üblichen Be 
42,1 4,1 421 41 rechnungsart mit dem Verfahren 
200 158 100 66 den Beton überhaupt zu vernach-ı) 
lässigen, zeigt Tabelle 2. Insbe-;] 
2 n © 0 sondere für stark bewehrte Quer- 


Druckbewehrung | Anfangsspannung | 171 298 394 
| Nach 18 Monaten 688 998 1243 


Ohne Mitwirkung 
des Druckbetons | 2600 2520 2000 


Tabelle 2. Vergleich der Spannungen (kg/cm?) aus Druck und Biegung. diese Werte z.T. unter den wah-' 


| weayhn 8% 0,5 1,10) 


wW=u Beton Anfangsspannung | 42,1 42,1 42,1 
| Nach 18 Monaten | rd. 38,7 A239 
Ohne Mitwirkung | 


| des Druckbetons | 0 0 0 


Druckbewehrung Anfangsspannung 595 595 595 


26 44 457 469 Schnitte stellt die Berechnung mit! 
12377” 1290 iso ııo Vernachlässigung des Betonsweng? 
bessere Erfassung der tatsächlichen) 
1618 1406 1267 1160 Spannungsverhältnisse dar, wobeiil! 

allerdings zu beachten ist, daß) 


ren Spannungen liegen. | 
ee [Nach Journal Inst. Civil Eng-! 
ineers 31 (1948-49), S.101—116. | 
21 4 21 41 Die () eingeklammerten Textteile |f} 
19 120 84 63 sind Zusätze des Berichters.] | 
0 ß) h) 0 Herbert Fröhlich, 

Offenbach/Main. | 


Literatur. 


595 595 595 59 


\ Nach 18 Monaten | 1970 1865 1750 1653 1583 1477 £ 2 ; e 18 | 
Ohne Mitwirkung 2 ce 5 Ss En Sn se ee 13 
7 ’ ; auingenieur 
des Druckbetons 2570 1860 1540 1354 1019 S.563. Taschenbuch für Bauingenieure, | 
| hersg. von F. Schleicher, Neu- 
#' = w2 | Beton Anfangsspannung Bi Mal Mal 421 ADiW 21 MZLS Wäre Benin BI Se 
J | Re Omisschhus er Eisenbetonbau, 
Nach 18 Monaten | 32,0 26,7 23,9 20,4 16,9 Aufl, II.Rd. 3.Teil,. Stuttgare 10 
Ohne Mitwirkung S.442, 
des Druckbetons 0 0 0 0 0 0 0 3, W. H. Glanville: Studies in Rein- 
BE = Fr Eger ee Pre forced Concrete: (1) Bond Resistance; (2) 
Druckbewehrung | Anfangsspannung 595 595 595 595 595 595 595 Shrinkage Stresses; (3) The Creep or 
Nach 18 Monaten 2040 1900 1830 1760 1690 Flow of Concrete under Load. H.M. 


' Ohne Mitwirkung 
| des Druckbetons | 


lässigen Stahlspannungen nicht ausgenutzt sind. Nach den 
hier vorliegenden Ergebnissen erscheint aber eine Druck- 
bewehrung deswegen unzweckmäßig, weil der B:ton nicht 
wirtschaftlich ausgenutzt werden kann. Bei Anordnung 
einer gleichgroßen Zug- und Druckbewehrung gibt die 
Berechnung mit gänzlicher Vernachlässigung des Betons 
die tatsächlichen Spannungen besser wieder als die übliche 
Berechnungsar:. In Tabelle I sind die Vergleichswerte für 
w = u und u = u/2 zusammengestellt. Aus diesem Zu- 
sammenhang geht übrigens hervor, wie wichtig eine aus- 
reichende Bügelbewehrung ist, um ein Ausknicken der 
Stahleinlagen und damit ein Absprengen der Betondeckung 
zu verhindern. 


3. Auf reinen Druck beanspruchter Querschnitt. 


Zugrundegelegt wird ein symmetrisch bewehrter Recht- 
eckquerschnitt, der nach 28 Tagen mit o,,,] = 42,1 kg/cm? 
belastet wird. Ähnlich wie bei der Biegebeanspruchung 
ist hier die durch Schwinden und Kriechen des Betons 
bedingte Kräfteumlagerung auf die Stahleinlagen so groß, 
daß das übliche Berechnungsverfahren kein richtiges Bild 
der Spannungsverteilung mehr gibt. Besonders in Quer- 
schnitten mit starker Bewehrung bringt die Vernach- 
lässigung des Betons eine wesentlich bessere Erfassung 
der tatsächlichen Druckspannungen in der Stahlbeweh- 
rung, wie Abb.6 zeigt. 


4. Auf Druck und Biegung beanspruchter Querschnitt. 


Aus der Schar der möglichen Belastungsfälle wird der 
Fall betrachtet, der eine untere Spannung von 0,=0 und 


eine obere Spannung von 0, =42,1 kg/cm? ergibt. Die 


Berechnung wird wie vorher durch Formänderungs- und 
Gleichgewichtsbetrachtungen mit Hilfe der Schwind- und 
Kriechkurven durch Iteration durchgeführt und ergibt eine 
ähnliche Umlagerung der Spannungen wie bei reinem 
Druck und reiner Biegung. 


2560 2050 1760 1560 a 


Stationery Office, London, 1930. 
4.H. Fröhlich: Z. VDI. 91 (1949) 


Straßenbrücke mit offenem Fahrbahnrost. 


Als Ersatz für einen 1913 erbauten unzureichend ge- 
wordenen Brückenzug wurde bei Akron (Ohio, USA.) eine 
stählerne Gerberbalkenbrücke erbaut, deren drei Öffnun- 
gen Stützweiten von 64 + 146,53 (mittlerer Einhängeträger 
36,6 m) + 64 m besitzen. Der alte Brückenzug hatte unter 
anderem 5 Stahlbetonbosen aufgelöster Bauweise mit je 


Abb. 1. Talbrücke bei Akron. 


38,7 m Stützweite, bei 6,1 m Hauptträgerabstand. Für die 
völlige Erneuerung der Stahlbetonbrücke waren schnell 
fortschreitende Zerstörungserscheinungen ausschlaggebend, 
die zuletzt eine Geschwindigkeitsbeschränkung auf 16 km/h 
notwendig machten. Die Zerstörung der dünnen Stahl- 
betonkonstruktion war nach 35 Jahren schon so weit fort- 
geschritten, daß bereits ganze Bauglieder erneuert werden 
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mußten. Die Schäden werden (abgesehen von dem An- 
wachsen der Verkehrslasten und den stärkeren Schwin- 
gungs- und Stoßwirkungen im Vergleich zu den seinerzeit 
zugrunde gelegten Berechnungsannahmen) auf das Salz 
zurückgeführt, das im Winter gestreut wurde, um die Fahr- 
bahn eisfrei zu halten. 


Abb. 2. Einsetzen des Hauptträger-Mittelstückes. 


Die neue Brücke (Abb. 1) hat Feldweiten von 9,14 ın 
und einen Hauptträgerabstand von 12,19 m. Die beiden 
Gurte des Gerberbalkens haben geschlossene Kastenquer- 
schnitte mit über die ganze Brückenlänge konstanter Höhe. 
Die Gesamthöhe der Stäbe beträgt im Obergurt 813 mm, im 
Untergurt 965 mm; die Knotenbleche sind außen aufgelegt 
(Abb.2). Die unteren Gurtplatten besitzen Zugangs- 
öffnungen in Abständen von je 1,22 m, Streben und Pfosten 
haben I-Querschnitt, ausgenommen die Pfosten an den 
Pfeilern und unmittelbar daneben, die Kastenquerschnitte 
erhalten haben. Die Ansicht Abb. 1 bietet deshalb ein für 
amerikanische Brücken ungewohntes Bild, weil die früher 
übliche engmaschige Dreiecksvergitterung völlig fehlt. 

Einige Angaben über die Fahrbahnkonstruktion dürf- 
ten interessieren, da ähnliche Leichtfahrbahnen auch bei 
uns an Interesse gewinnen. Die Brücke ist nach den Vor- 
schriften von Ohio (S—20—40) bemessen, d.h. für Last- 
wagen von 20 bzw. 40t Gewicht. 

Der Brückenquerschnitt weist 2 Straßenfahrbahnen von 
je 7,93 m Breite auf, die durch einen 1,22 m breiten Mittel- 
streifen getrennt sind. Die beiden je 1,83 m breiten Fuß- 


er 


Abb. 3. Offener Fahrbahnrost (Brückenbreite zwischen den Geländern 
20,73 m). 


wege liegen auf Konsolen. Für die Fahrbahn wurden mit 
den Rippen verschweißte offene Stahlroste verwendet, und 
zwar solche auf 127 mm hohen I-Trägern in je 1,22 m Ab- 
stand. Hervorgehoben wird die hohe Festigkeit des Fahr- 
bahnrostes bei sehr geringem Eigengewicht, die einfache 
Austauschbarkeit einzelner Felder und die leichte Unter- 
haltung im Winter, da der Schnee bei den Rosten durch- 
fällt. Die fabrikmäßig hergestellten Roste wurden in passen- 
den Längen verlegt, mit Fugen von rd. 6 mm für die Wärme- 
ausdehnung. 

Die Fußwege bestehen aus ähnlichen Stahlrosten auf 
51 mm hohen Trägern, die jedoch mit Leichtbeton ausgefüllt 
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sind, um eine geschlossene Decke zu schaffen. Die Fuß- 
wege haben 1,56 % Querneigung und entwässern nach der 
Fahrbahn hin. [Nach Engng. News-Record 143 (1949) Nr. 8, 


salsıl F. Schleicher, Düsseldorf. 
Umsetzen eines Öltanks 
auf dem Wasserwege. 
Im Zuge der Erweiterung der Shell-Anlagen in 


Montreal, Canada, mußte ein Ölbehälter von 18 900 m3 
Fassungsvermögen umgesetzt werden. Der neue Standort 
war 185m vom alten entfernt und lag Im höher. Außer- 
dem mußte der Tank um 90° gedreht werden. 


Das Problem, einen genieteten Tank von 43 m Durchm., 
12m Höhe und 386t Gewicht so weit zu transportieren, 
dabei zu heben und zu drehen, war nicht einfach. Nach 
et Besichtigung des Tanks und der Gelände- 
verhältnisse des Transportweges entschloß man sich, den 
Tank in seine neue ‚Lage einzuschwimmen. Eine Aus- 
steifung des Behälters wurde nicht für erforderlich 
gehalten. 

* Um die. Schwimmbahn zu schaffen, wurde um das 
Transportgelände herum ein Erddamm errichtet (Abb. 1). 
Bevor das Becken gefüllt wurde, wurde das aus Stein 
und Steinsand bestehende Polster unter dem Boden des 
Tanks durch Einspritzen von Druckwasser aufgelockert, 
um ein leichteres Ablösen des Bauwerks vom Untergrund 
zu erzielen. Ungefähr 36 000 m3 Wasser wurde aus dem 


Abb. 1. Der Behälter am neuen Standort. Im Vordergrund der Abschluß- 
damm des künstlichen Wasserbeckens. 


St.-Lawrence-Strom in das Becken gepumpt. Während 
des Transportvorganges mußten dauernd II große Pumpen 
das durch Versickerung abgehende Wasser ersetzen. 

Als der Wasserspiegel 60 cm hoch war, löste sich der 
Behälter von seinem Auflager und schwamm in ebener 
Lage. Die Eintauchtiefe war 54cm, d. h. 4cm mehr als 
errechnet. Man ließ den Tank zunächst 3 Tage an seiner 
alten Stelle verankert, um ihn auf sein Verhalten zu 
beobachten. Dann wurde das Becken auf die erforderliche 
Höhe nachgefüllt. Der Transport und das Drehen des 
Behälters dauerten 2!/z Stunden. Innerhalb weiterer 
2 Stunden wurde dann der Tank auf das neue Fundament 
abgelassen. Bis auf das Abplatzen einer anscheinend schon 
schadhaften Schweißnaht von 12cm Länge hat der 
Transport dem Behälter nicht geschadet. [Nach Eng. 
News-Rec. 143 (1949) Nr. 4 vom 28, Juli, S. 44]. 

E. Weiß, Berlin. 


Stahl beim Bau der Ge£nissiat-Talsperre. 


Die Genissiat-Talsperre, eine Schwergewichtsmauer aus 
Beton, ist an ıhrer höchsten Stelle 104 m hoch. 

Als Baustoff für die Betonschalungen der Sperrmauer 
hat man Stahl gewählt. Die Beschaffungskosten mögen 
zwar höher sein als für Holz, dafür können die Teile aber 
öfter verwendet werden, die Ansichtsflächen des Betons 
und die Begrenzungsflächen der Dehnungsfugen werden 
ganz glatt, die Schalungsteile sind beim Ein- und Ausbau 
bequem zu handhaben, und im ganzen ist also die Ver- 
wendung von Stahl für Betonschalungen wirtschaftlich. 
Bei der Ge£nissiat-Talsperre sind für die Schalungen, ein- 
schließlich derjenigen für die Hochwasserüberfälle, die 
Schächte zur Wasserentnahme und das Kraftwerkhaus rd. 
1000 t Stahl verwendet worden, 
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Die einzelnen Schalungselemente für die Ansichtsflächen 
sind 2,5 m hoch und 3 m lang. Das Schalungsblech wird 
von aufrechten Trägern gestützt, die durch einen in ihrer 
Mitte gelenkig angebrachten Bolzen in der fertigen Beton- 
schicht verankert werden, Schraubbolzen am oberen und 
am unteren Ende der Träger dienen dazu, die Schalungs- 


Abb.1. Stahlschalung beim Bau der Gänissiat-Talsperre. 


teile senkrecht, nach vorn oder nach hinten geneigt einzu- 
stellen. An der unteren Kante der einzelnen Teile und in 
deren Mitte befindet sich ein Laufsteg (Abb. 1). 

Der Hochwasserüberfall auf dem rechten Ufer hat bei 
14 m Höhe oben offenen Trapezquerschnitt (Abb. 2). Die 
seitlichen Wände wurden mit Hilfe von 6 m langen Gleit- 
schalungen hergestellt, die, durch Fachwerkträger abgestützt, 
auf Wagen aufgebaut waren und mit diesen auf Beton- 


Abb. 2. Stahlschalung beim Bau des rechten Hochwasserüberfalls, 


maucrn mit Hilfe von Winden verschoben wurden. - Die 
Sohle wurde so hergestellt, wie es bei Betonstraßen und 
bei den Rollfeldern der Flugplätze üblich ist. 


Der Hochwasserüberfall auf dem linken Ufer ist zu- 
nächst ein runder Tunnel und teilt sich in drei elliptische 
Zweige von 10 m Höhe und 5 m Breite, Die Oberflächen 
sind heftigen Angriffen durch das strömende Wasser aus- 
gesetzt, das Geschwindigkeiten bis 30 m/sek erreichen kann: 
der Beton muß daher glatt und dicht sein. Auc hier 
wurden fahrbare Schalungen verwendet, die, auf Wagen 
aufgebaut, auf Schienen verschoben wurden. Die 3,60 m 
und 2,50 m im Durchmesser großen Schächte in der Sperr- 
mauer wurden mit Hilfe von 2,5 m hohen Gleitschalungen 
in Stufen von 2 m Höhe hergestellt (Abb. 3). 


Die.sechs i. L. 5,75 m weiten und 57 m langen Haupt- 
druckstollen, die vollständig in den Beton der Sperrmauer 
eingebettet sind, sind mit Stahlblech ausgekleidet, dessen 
Dicke von oben nach unten von 15 mm bis 42 mm zunimmt: 
nur die beiden obersten der 18 Schüsse sind 20 und 25 mm 
stark. Auf der Außenseite sind diese Bleche durch fach- 
werkartige Ringe aus Winkelstahl versteift, die den Außen- 
durchmesser der Elemente auf 7,8 m bringen (Abb. 4 u. 5). 
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In der Längsrichtung sind diese Bleche verschweißt, in der 
Querrichtung sind die Teile verlascht und vernietet. Der 
Durchmesser der Niete schwankt zwischen 26 und 32 mm. 

Die Druckrohre wurden auf dem Werkplatz des Liefer- 
werks in nach Mantellinien aufgeschnittenen Hälften her- 
gestellt; die Teile und Schüsse wurden weiter lösbar ver- 
bunden. Sie mußten wieder zerlegt werden, 
weil ihr Gewicht und ihre Größe die Beför- 
derung im ganzen unmöglich machten. An der 
Baustelle wurden die Teile, je zwei Schüsse, 
aufrecht stehend durch einige Schweißnähte 
verbunden und dann mit Hilfe eines Krans 
von 30 t Tragkraft auf eine Unterlage nieder- 
gelegt, wo die weiteren Schweißnähe von 
innen und außen angebracht wurden. Wei- 
ter wurden die äußeren Versteifungsringe 
angeschlossen. Die Schweißnähte wurden 
mit Röntgenstrahlen geprüft. Überdies wur- 
den die Rohrschüsse einer Druckprobe mit 
dem doppelten Betriebsdruck unterworten. 
An die Einbaustelle wurden die Schüsse 
durch zwei Wagen auf Regelspurgleisen ver- 
fahren, dann durch einen Kabelkran erfaßt 
und in der Sperrmauer verlegt. Hier wur- 
den endlich die Verbindungen zwischen den 
einzelnen Schüssen hergestellt. Ehe die Be- 
tonumhüllung eingebracht wurde, wurden 
die Nietreihen auf Dichte durch Druck wasser 
vom einundeinhalbfachen Betriebsdruck ge- 
prüft. Die vier untersten Schüsse wurden 
unter Vermittlung von Verankerungsträgern, die an die 
Versteifungsringe angeschlossen sind, aufgelagert, die 
nächsten Schüsse wurden freitragend vorgebaut, worauf 
der Beton eingebracht wurde. 

Während des Krieges mußten die Bauarbeiten an der 
Talsperre fast zwei Jahre unterbrochen werden. Um den 
Arbeiterstamm des Lieferwerks während dieser Zeit zu be- 
schäftigen, wurden Rohrschüsse auf Vorrat hergestellt. Bei 


Abb.3. Schalung am Entnahmeturm. 


ihrer Größe und ihrem Gewicht mußten besondere Kräne 
und andere Hilfsmittel, so Wagebalken zum Aufhängen 
der Teile am Kranhaken, angewendet werden, um sie zu 
stapeln und wieder vom Stapel aufzuheben. Sorgfältige 
Arbeit bei. Herstellung der einzelnen Teile hatte zur Folge, 
daf5 die anstoßenden Schüsse gut aneinander paßten. Die 
Steifigkeit der Rohre ermöglichte es auch, den umhüllenden 
Beton einzubringen, ohne einstweilige Versteifungen im 
Innern der Rohre anzubringen. 
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Die Stahlauskleidung der Druckstollen der Genissiat- 
Talsperre bildet also nicht nur eine Auskleidung der Innen- 
flächen, sondern ist, obgleich in den Beton eingebettet, im- 
stande, alle Beanspruchungen, denen die Druckrohre im 
Betriebe ausgesetzt sind, allein aufzunehmen, Bei der Be- 
rechnung ist neben der Längskraft von 3000 t, die am Fuß 
der Rohre auftritt, nicht nur der Innendruck des strömen- 
den Wassers, sondern auch die Wirkung etwa auftreten- 
den inneren Unterdrucks und der Druck von Wasser, 


Abb.5. 

das zwischen die Stahlhaut und den Beton einsickert, sowie 
des Mörtels, der zur Dichtung zwischen die Stahlhaut und 
den umhüllenden Beton unter 4 kg/cm2 Druck eingepreßt 
wurde, selbstverständlich auch der Druck des bildsamen 
Betons berücksichtigt worden. Für die Bleche und die sie 
versteifenden Ringe ist eine höchste Beanspruchung auf 
Zug von 1600 kg/cm2 zugelassen. Die Richtigkeit der Be- 
rechnungen ist durch Modellversuche im verkleinerten Maß- 
stab überprüft worden. [Nach L’Össature Metallique 15 


(1948) S. 334.] 
Friedrich Wernekke, Kempfenhausen. 


Hölzerne Dachbinder von 51 m Stützweite. 


Der Einbau hölzerner Fachwerkbinder von 5l m Stütz- 
weite und 7m Höhe zur Überdachung einer 60 m langen 
Sporthalle in Tacoma, Staat Washington, stellt eine neue 


Gesamtansicht der Baustelle mit den bewehrten Leitungen. 
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Größtleistung dar. Jeder der 9 Binder verbraucht etwa 
18 m3 Douglastanne und wiegt etwa 12t. Der zweiteilige 
Untergurt besteht aus Kantholz 30 : 15 cm, der Obergurt, 
dessen Außenkante kontinuierlich gekrümmt ist, aus 
40 . 15 cm im End- und 30 : 15 cm in den sonstigen Feldern; 
die Wandglieder sind einteilig, die Knotenpunkte mit 
Knotenblechen und Dübeln ausgebildet. 

Die Holzteile wurden in der Werkstatt vorgearbeitct 
und, versehen mit den Knotenblechen und Kleineisenteilen, 
auf die Baustelle verschickt. Der Zusammen- 
bau dort erforderte etwa einen Tag, das Auf- 
setzen auf die 183m hohen Stahlbeton-Um- 
fassungswände durch einen fahrbaren Kran 
mit 23m langem Ausleger etwa 1!/z Stunden 
je Binder. Zum Hochziehen des Binders 


Abb. 1. Holzbinder von 5l m Stützweite 
für eine Sporthalle in den Ver. Staaten, 
Einbau eines Binders. 


war ein an den Endknotenpunkten befestig- 
tes Montageseil über den gekrümmten Ober- 
gurt gespannt, das die bei diesem Zustand 
oben auftretenden Zugkräfte übernahm; 
andere Drahtseile bewirkten einen Kräfte- 
ausgleich über den ganzen Binder, der wäh- 
rend des Einbaus im Mittelteil des Ober- 
gurtes noch ausgesteift war. — Für die auf der Dachkon- 


struktion liegende Dachdeckung wurden weitere 240 m? 
Holz verarbeitet. [Nach Building Digest 9 (1949), S.329.] 


Dr.-Ing. Hoppe, Frankfurt/Main. 


Berichtigung zu 


H. Maul: Stahlskelett-Hochhäuser am Grindelberg, 
Hamburg, Bauingenieur 24 (1949), Heft 11. Zu den Aus- 
führungen auf S.338 sei noch ergänzt, daß bei der kon- 
struktiven Planung dieses von der Firma C. Spaeter, Ham- 
burg, erstellten Bauwerkes die Ingenieurarbeitsgemein- 
schaft der Wohnhochhäuser Harvestehude Georg Timm — 
Dr.-Ing. Siebert. — Dr.-Ing. Peters, Hamburg, maß- 
gebend beteiligt gewesen ist. 


Buchbesprechungen und Neuerscheinungen. 


Quarg, Götz: Wider dentechnischen Kulturpessimismus. 
55 S., Gr. 12Xx18cm. Düsseldorf: Deutscher Ingenieur- 
Verlag G.m.b. H., 1949. Preis geh. DMark 1,70, für VDI- 
Mitglieder DMark 1,50. 

Zu den vielen bislang erschienenen Büchern und Ver- 
öffentlichungen über den gesamten Fragenkomplex „Technik 
und Menschheit“, die mehr den Fluch als den Segen der 
Technik hervorheben, noch ein neues Büchlein. 

Es weist in überzeugender, knapper Gedankenführung 
nach, daß die Technik, die ja von Anbsginn an da war, 


wenn auch in stetiger Entwicklung und Veränderung, mehr 
zur Förderung der Kultur beigetragen hat als zu ihrer 
Schädigung. Und auch die Naturwissenschaft ist uns im 
geistigen und materiellen Lebenskampf unersetzlich. Schuld 
entsteht nur durch die menschenfeindliche Anwendung, 
Pflicht aber bleibt, nach den Schlußworten des Büchleins: 
„das Bewußtsein für das Nichtmechanisierbare bis zur Un- 
trüglichkeit zu schärfen.“ Auch für den vollbeschäftigten 
Ingenieur ist das eine wertvolle Lektüre. 
©. Wundram, Hamburg. 
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Taschenbuch für Bauingenieure. Herausgegeben unter 
Mitwirkung namhafter Fachmänner von Prof. Dr.-Ing. 
Ferdinand Schleicher, Berlin. Berichtigter Neudruck. XXI, 
1942 Seiten, Gr. 12 x 20cm. Mit 2403 Textabb. Berlin/ 
Göttingen/Heidelberg. Springer-Verlag. 1949. Preis Ganz- 
leinen 36,— DMark. 

Dieses erstmals im Frühjahr 1943 erschienene Taschen- 
buch schloß im Schrifttum des Bauingenieurs eine fühl- 
bare Lücke und bietet im Sinne des vom Herausgeber 
verfolgten Zieles eine nahezu vollständige Übersicht über 
den Gesamtbereich des Bauingenieurwesens. Keineswegs 
soll es einen Ersatz für Lehrbücher bieten, sondern als 
Nachschlagewerk deren zweckdienliche Ergänzung bilden. 
Diese Aufgaben hat es zweifellos voll und ganz erfüllt. 
Der große Erfolg des Buches ergibt sich schon aus der 
Tatsache, daß es bereits wenige Wochen nach seinem 
Erscheinen vergriffen war. Auf wissenschaftlicher Grund- 
lage aufgebaut, bietet es dem Studierenden wie der 
Praxis trotz seines sehr großen Umfanges in handlicher 
Form ein überaus wertvolles Sammelwerk. Mit Recht ist 
dabei auf die Wiedergabe umfangreicher Zahlentafeln, 
behördlicher Vorschriften und DIN-Normblätter ver- 
zichtet, zumal dafür im deutschen Schrifttum andere gute 
und umfassende Handbücher zur Verfügung stehen, 

Abgesehen von der Beseitigung von Druckfehlern und 
Irrtümern und von wenigen Änderungen, entspricht der 
Inhalt des jetzt erschienenen Neudrucks dem der ersten 
Auflage. Erst in einer in Aussicht gestellten „völlig neu- 
bearbeiteten Auflage“ können die von Benutzern vorge- 
schlagenen Ergänzungen und Verbesserungen berücksich- 
tigt werden. Dann werden wohl auch die inzwischen 
erzielten Fortschritte und neuesten Entwicklungen sowie 
weitere Teilgebiete mit erfaßt werden. Um aber dem 
starken Bedarf jetzt schon genügen zu können, haben sich 
Herausgeber und Verlag zu diesem berichtigten Neudruck 
1949 des vielbegehrten Werkes entschlossen. Die Fach- 
welt wird ihnen für diesen Entschluß lebhaften Dank 
wissen und das Erscheinen des Neudrucks freudig be- 
grüßen. Druck und Ausstattung des Taschenbuches ent- 
sprechen der bekannten Sorgfalt des Verlages. Insbeson- 
dere ist hervorzuheben, daß die Verwendung von Dünn- 
druckpapier der Deutlichkeit keinerlei Abbruch getan hat. 
Auch diesem Neudruck des Werkes wird zweifellos ein 
großer Erfolg beschieden sein. 

Wilhelm Rein, Reutlingen. 


Müller, Wilhelm, Dr.-Ing. habil., ord. Prof. an der 
Techn. Hochschule Aachen: Erdbau, Linienführung, Ge- 
staltung und Erdarbeiten der Verkehrswege.. 287 S., 
Gr. 15x22 cm, mit 121 Abb. Berlin: Verlag von Wilhelm 
Ernst & Sohn. 1948. Preis brosch. DMark 19,—. 

Der Verfasser behandelt getrennt für Eisenbahnen und 
Straßen im 1. und 3. Abschnitt die verkehrs- und betriebs- 
wirtschaftlichen Grundlagen, im 2. und 4. Abschnitt Linien- 
führung und Gestaltung. Nach einem kurzen 5. Abschnitt 
über den Boden als Baustoff und Baugrund werden dann 
im 6. Abschnitt die Erdarbeiten — Gewinnung, Förderung 
des Bodens, Dammbau, Sicherung der Böschungen, Frost- 
schäden, Erdrutschungen — erörtert. Da der Erdbau 
66 Seiten umfaßt, die Abschnitte 1 bis 4 aber 221 Seiten 


Persönliches. 
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einnehmen, könnte die Frage entstehen, warum der Ver- 


fasser als Haupttitel des Buches nicht den Untertitel ver- | 
Verfasser will doch in erster Linie den | 


wendet hat. 
Ingenieurnachwuchs zu wirtschaftlihem Denken anregen. 


Das Buch, das die neuesten Ergebnisse der Forschungen | 


des Verfassers enthält, füllt in der Fachliteratur eine Lücke 


aus, Ob eine beachtliche Verbreitung, die sehr zu wünschen 


wäre, möglich ist, erscheint zweifelhaft, da der Preis die 
finanzielle Notlage unserer Studenten zu wenig berück- 


sichtigt. Leider sind manche Druckfehler unterlaufen, z. B. 
auf S, VIII des Inhaltsverzeichnisses, letzte Zeile, unter B, | 


ist Bereifung durch Bereisung zu ersetzen. 
Kurt Apel, Berlin. 


Kammiüller, Karl, Dr.-Ing. habil., o. Prof. a. d. Tech- 
nischen Hochschule Karlsruhe: Theorie des Stahlbetons. Ä 
Band II, Statik der biegefesten ebenen Tragwerke. 1. Teil: 


Grundlagen und Rahmentragwerke. 
C.F. Müller. 1948. Preis brosch. DMark 22,—. 
Zur Berechnung statisch unbestimmter 
stehen dem Statiker viele Möglichkeiten zur Verfügung, 
so daß er manchmal im Zweifel sein kann, auf welchem 


Karlsruhe, Verlag | 


Tragwerke 


Wege er am schnellsten zum Ziel kommt. Im allgemeinen | 
wird er das Verfahren bevorzugen, mit dem er auf Grund | 


langjähriger Übung am besten vertraut ist. Der vor- 
liegende 1.Teil des II. Bandes der „Theorie des Stahl- 
betons“ befaßt sich mit der Berechnung statisch un- 
bestimmter Rahmentragwerke, und es werden die verschie- 
denen Möglichkeiten der Berechnung an Hand von prak- 
tischen Beispielen erörtert, wobei auch auf die inneren 
Zusammenhänge der verschiedenen Verfahren eingegangen 
wird. Nach einer Einführung in die Grundlagen der Be- 
rechnung statisch unbestimmter Tragwerke werden nach- 
einander behandelt das Festpunktverfahren, das Kräfte- 
verfahren und das Formänderungsverfahren. Im letzten 
Abschnitt wird der Durchlaufrahmen nach verschiedenen 
Methoden berechnet. Ein Anhang enthält Hilfstafeln für 
die Zahlenrechnung. Die Darstellung ist klar und über- 
sichtlich, z. T. allerdings recht kurz gefaßt. 
Ernst Kohl, Braunschweig. 


Fundamente. Mitteilungen für Architekten und In- 
genieure. Organ des „Deutschen Architekten- und In- 
genieur-Verbandes e. V. ‚Erscheint monatlich, Frank- 
furt/Main. Bezugspreis vierteljährlich 5,— DMark. 


Schaper +, Gottwalt, Geh. Baurat Prof. Dr.-Ing. ehr., 
Dr. techn. h.c., Ministeriäldirigent: Einiges über Mauer- 
werk, Widerlager, Pfeiler und die Gestaltung von steiner- 


nen und stählernen Brücken. VII + 215S., 306 Abb., 
4. Aufl, Gr. DinA5. Berlin: Verlag von W. Ernst 
& Sohn. 1949. Preis geh. 13,— DMark. 


Löser 7, Benno, Honorarprofessor an der Techn. Hoc- 
schule Dresden: Bemessungsverfahren. Zahlentafeln und 
Zahlenbeispiele zu den Deutschen Stahlbeton-Bestimmun- 
gen vom März 1945, herausgegeben von Baumeister Erhard 
Löser, Dresden. XII + 300 S., 304 Abb., 11. berichtigte 


Persönliches. 


Prof. Dr.-Ing. A. Mehmel hat am 15.12.1949 das 
Rektorat der Techn. Hochschule Darmstadt übernommen. 
Die Antrittsrede behandelte das Thema „Einige Gedanken 
über die Entwicklung des konstruktiven Ingenieurbaues 
unter besonderer Berücksichtigung des Massivbaues“, 

Prof. Dr.-Ing. Ferd. Schleicher, Düsseldorf, ist 
zum Honorarprofessor an der Techn. Hochschule Aachen 
ernannt worden, mit Lehrauftrag für „Sondergebiete des 
Stahlbaues“. 

Herr Prof. Dr.-Ing. Erwin Marquardt wurde zum 
o. Professor für Wasserbau an der Techn. Hochschule 
Stuttgart berufen. 


125 Jahre Gg. Noell & Co., Würzburg. 


Von 1824 ab betrieb Matthias Noell eine Schmiede 
in Würzburg, in der zunächst hauptsächlich Reise- und 
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Auflage, Berlin: Verlag von W. Ernst& Sohn, 1949. 
Preis geh. 9,50 DMark. 
Postwagen gebaut und repariert wurden. Die Wagen- 


fabrik von Noell baute Pferdeomnibusse und Eilfracht- 
wagen, später Eisenbahn-Personen- und -Güterwagen. Da- 
zu traten andere Lieferungen für die Eisenbahn, wie Dreh- 
scheiben und Schiebebühnen, Krane, eiserne Brücken und 
Hochbauten. Um das Jahr 1870 zählte die Fabrik bereits 
eine Belegschaft von über 700 Mann. 


Nach der Aufgabe des Waggonbaues gewann der 
Stahlbau immer größere Bedeutung. Unter dem Senior- 
chef der Firma, Kommerzienrat Dr.-Ing. Friedrich Noell, 
wurde der Stahlwasserbau aufgenommen und zahlreiche 
Wehr- und Schleusenanlagen erstellt. Die im zweiten 
Weltkrieg zerstörten Werksanlagen sind mit großer Tat- 
kraft wieder instand gesetzt, so daß die alte Kapazität 
wieder erreicht ist. Schleicher 
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